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Les problèmes de l’interaction sol-structure constituent un des sujets majeurs des recherches dans 
le domaine de la géotechnique ; les travaux dans ce domaine conduisent fréquemment à étudier 
les interactions avec les structures voisines, ce qui ouvre des perspectives de recherche très 
larges. En pratique, de nombreuses structures peuvent être construites sur ou au voisinage 
d’ouvrages existants, par exemple, une fondation superficielle en interaction avec une pente ou 
une cavité souterraine, ou en interférence avec une autre fondation. Les progrès considérables 
réalisés dans le domaine de la modélisation numérique permettent de traiter des problèmes 
complexes de l’interaction sol-fondation. 
L’objectif de cette thèse est l’étude numérique des problèmes de capacité portante des fondations 
superficielles isolées dans un sol frottant, ainsi que l’influence de l’interaction de la fondation 
avec son environnement sur cette portance. On présente, tout d’abord, une recherche 
bibliographique actualisée sur les méthodes de calcul de la capacité portante des fondations 
superficielles ; elle comprend ensuite des études numériques sur la capacité portante des 
fondations superficielles filantes et circulaires, ainsi que sur l’influence de l’interférence de deux 
semelles filantes et de la proximité d’une pente ou d’une cavité souterraine.  
Mots clés: Fondation superficielle, capacité portante, interaction, modélisation numérique, 
interférence, cavité, pente.  
 
Abstract 
The problem of soil-structure interaction is always a subject of major interest in geotechnical 
engineering; the research work leads to study the interactions between neighbouring structures, 
and this provides broad research perspectives. In practice, many structures can be built on or 
adjacent to existing structures (e.g., shallow foundation interaction with a slope or an 
underground cavity and the interference with another foundation). Considerable progress in the 
field of numerical modelling allows the study of complex problems of soil-foundation interaction. 
The objective of this thesis is the numerical study of the problems of bearing capacity of isolated 
shallow foundations on frictional soils, as well as the influence on the bearing capacity of the 
interaction of the foundation with its environment. Firstly, we present a bibliographic study on 
the calculation methods for the bearing capacity of shallow foundations. In a second stage, this 
research includes the numerical studies of the bearing capacity of strip and circular shallow 
foundations, as well as the influence on the bearing capacity of the interference between two strip 
footings and the proximity of a slope or of an underground cavity.   
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La plupart des problèmes de géotechnique relèvent de l’interaction sol-structure ; généralement 
on utilise le terme interaction pour caractériser les situations où le comportement du sol ne peut 
pas être évalué de façon précise, sans considérer aussi le comportement de la structure et de 
l’interface. Le thème de l’interaction sol-structure couvre un vaste domaine ; nous avons choisi 
de nous consacrer au cas particulier des fondations superficielles. Le besoin d’étudier le 
comportement des fondations superficielles, forme un sujet de recherche d’intérêt qui n’est pas 
uniquement académique ; c’est la pratique quotidienne des ingénieurs.  
Il apparaît donc utile qu’un effort de recherche soit mené pour mieux caractériser le 
comportement mécanique de l’interaction sol-fondation, afin de déterminer les paramètres qui 
influencent la capacité portante des fondations superficielles. La prévision de la capacité portante 
d’une fondation en tenant compte de l’interaction avec son environnement, se pose comme un 
problème courant dans le domaine de géotechnique. Le présent travail s’intéresse à l’étude 
numérique de la capacité portante d’une fondation superficielle isolée, ou en interaction avec une 
autre fondation, ainsi que l’effet d’une construction avoisinante sur cette portance. Cette thèse a 
notamment été menée au CERMES, équipe géotechnique du Laboratoire Navier de l’Ecole des 
Ponts ParisTech.   
La théorie classique de l’équilibre limite fournit une estimation de la capacité portante d’une 
fondation superficielle en supposant les directions des plans de rupture. Egalement, cette théorie 
suppose que le sol se comporte comme un matériau associé, où l’angle de dilatance ψ est égal à 
l’angle de frottement φ. Le développement des codes de modélisation numérique ouvre des 
perspectives très larges pour traiter les problèmes d’interaction sol-structure, en introduisant des 
lois de comportement très avancées qui reflètent bien le comportement du sol et de la structure. 
L’avantage de ces méthodes, par rapport aux méthodes d’équilibre limite, est que les hypothèses 
avancées sur la forme et l’emplacement de la surface de rupture et sur les directions des forces ne 
sont pas nécessaires. 
La recherche vise en premier lieu à mieux comprendre le problème de la capacité portante des 
fondations superficielles isolées (filantes et circulaires), ainsi qu’à étudier l’influence de 
l’interférence entre deux semelles filantes, de la proximité d’une pente et de la présence d’une 
cavité sur la capacité portante de la fondation. 
Le présent rapport comporte cinq chapitres, répartis en deux parties. 
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La première partie présente une synthèse bibliographique consacrée à l’étude des problèmes de la 
capacité portante des fondations superficielles, des lois de comportement des sols, ainsi que de 
l’outil numérique choisi pour l’étude des problèmes posés. Elle est, elle-même, découpée en trois 
chapitres. 
Le premier chapitre est consacré aux travaux effectués dans le domaine du calcul de la capacité 
portante des fondations superficielles et permet de présenter les différentes méthodes développées 
pour ce calcul. On s’intéresse, en particulier, aux travaux directement liés au comportement 
mécanique d’une semelle isolée sous chargement vertical et centré.  
Le deuxième chapitre présente les travaux de recherche effectués pour étudier l’influence, sur la 
capacité portante des fondations superficielles, de la forme des fondations, de la proximité d’une 
pente, de l’interférence des fondations et de la présence d’une cavité sous la fondation.  
Le troisième chapitre est consacré à la présentation des lois de comportement et du principe des 
calculs élasto-plastiques, ainsi que de l’outil numérique utilisé pour la modélisation ; les codes 
FLAC (2005) et FLAC3D (2006), en différences finies explicites, bien adaptés aux problèmes 
d’interaction sol-structure, sont présentés dans ce chapitre.     
La deuxième partie présente les développements, effectués dans le cadre de cette thèse, pour 
étudier les problèmes de la capacité portante des fondations superficielles. Elle se compose de 
deux chapitres.  
Ainsi, le quatrième chapitre présente une série d’analyses numériques des facteurs de portance de 
semelles sur un sol frottant. Le code FLAC (2005) en différences finies explicites est utilisé pour 
évaluer les coefficients de forme d’une semelle circulaire en considérant la non-associativité du 
sol. Egalement, l’hypothèse de superposition de Terzaghi, est examinée par des calculs élasto-
plastiques ; deux types de semelles sont considérés, circulaire et filante ; l’effet d’une règle 
d’écoulement non-associée est également considéré.  
Finalement, le cinquième chapitre aborde, à travers trois problèmes, l’influence de diverses  
interactions sur la capacité portante des fondations superficielles soumises à une charge verticale 
centrée, à l’aide des calculs élasto-plastiques. Le premier porte sur la capacité portante en cas 
d’interférence de deux semelles filantes lisses et rugueuses sur un sable. Le deuxième est 
consacré à la détermination de la capacité portante d’une semelle filante rugueuse au bord d’une 
pente, en considérant un sol purement frottant. Enfin, le problème de la capacité portante d’une 
semelle filante et rugueuse établie au-dessus d’une cavité est traité dans le cas d’un sédiment 
calcaire.  













La fondation d’un ouvrage est l’élément qui transmet au sol d’assise les charges provenant de cet 
ouvrage. Les fondations sont appelées superficielles ou profondes ; la fondation superficielle est, 
par définition, une fondation qui repose sur le sol ou qui n’y est que faiblement encastrée. Les 
charges qu’elle transmet ne sollicitent que les couches superficielles et peu profondes. Par 
ailleurs, les fondations profondes transmettent les charges dans les couches profondes ainsi que 
dans les couches superficielles qu’elles traversent. Pour pouvoir remplir le rôle de support qu’on 
lui demande, le sol doit posséder une résistance ou une capacité suffisante à la rupture ; 
également il faut que les déformations du sol soient acceptables pour la construction. Cependant, 
outre ces deux premiers problèmes, on doit également examiner d’autres points comme 
l’influence de l’ouvrage sur le voisinage.   
La méthode conventionnelle de dimensionnement des fondations superficielles est basée sur le 
principe de la force portante ou de la capacité portante. En pratique, la capacité portante des 
fondations superficielles est déterminée par deux méthodes ; la première est basée sur les résultats  
des essais de laboratoire, c’est-à-dire à partir de la cohésion et de l’angle de frottement (méthodes 
classiques, dites méthodes « c et φ ») ; la deuxième méthode détermine la capacité portante à 
partir des résultats des essais in situ (pressiomètre Ménard et pénétromètre statique, notamment).  
Dans la catégorie des méthodes en « c et φ », il existe une variété des méthodes développées par 
de nombreux auteurs pour calculer la capacité portante des fondations superficielles, en faisant 
des hypothèses différentes sur la rugosité de la semelle et la forme de la zone en équilibre limite. 
Dans la littérature on trouve la méthode d’équilibre limite (Terzaghi, 1943 ; Meyerhof, 1951 ; 
Vesić, 1973 ; Kumbhojkar, 1993), la méthode des caractéristiques ou lignes de glissement 
(Hansen, 1970 ; Salençon et Matar, 1982 ; Bolton et Lau, 1993 ; Martin, 2003) ; la méthode 
d’analyse limite avec ses deux approches, cinématique et statique (Chen, 1975 ; Michalowski, 
1997 ;  Soubra, 1999), l’analyse limite par éléments finis (Ukritchon et al., 2003 ; Hjiaj et al., 
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2005 ; Lyamin et al., 2007 ; Droniuc et al., 2003) et les calculs élasto-plastiques en utilisant la 
méthode des éléments finis ou la méthode des différences finies (Frydman et Burd,  1997 ; 
Erickson et Drescher, 2002 ; Loukidis et Salgado, 2009). Ce premier chapitre est consacré à la 
présentation du comportement des fondations superficielles et donne une synthèse sur les 
méthodes de calcul de la capacité portante des fondations superficielles.  
 
1.2. Description du comportement des fondations superficielles 
1.2.1. Types de fondations  
Les fondations superficielles sont utilisées lorsque la couche du sol qui est capable de supporter 
l’effort de la construction se trouve relativement à faible profondeur sous la base de l’ouvrage à 
construire.  
Les fondations superficielles les plus courantes sont des semelles de forme quelconque qui 
correspondent normalement à la structure de l’ouvrage à construire (Figure 1.1) ; sous un mur 
porteur on aura le plus souvent une semelle filante, c’est-à-dire dont la longueur est nettement 
supérieure à la largeur, tandis que sous un point d’appui isolé on envisage plutôt une semelle 
carrée ou rectangulaire ; éventuellement, on peut trouver des semelles circulaires, par exemple 
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Figure 1.1− Types de fondations superficielles (Frank, 1999) 
 
 
Chapitre I                                                                                                Capacité portante des fondations superficielles 
1.2.2. Comportement des fondations superficielles 
Afin de montrer le comportement d’une fondation superficielle, on considère le cas d’une 
fondation filante de largeur B soumise à une charge verticale centrée et posée à une profondeur D 
(Figure 1.2). On applique une charge monotone croissante Q, d’une manière quasi-statique. La 
courbe présentée sur la Figure 1.2, montre l’évolution du tassement s en fonction de la charge 
appliquée Q ; au début du chargement le comportement est sensiblement linéaire, c’est-à-dire que 
le tassement croît proportionnellement à la charge appliquée. A partir d’une certaine charge Qd le 
tassement n’est plus proportionnel (on peut dire qu’il y a création et propagation de zones de sol 
plastifiées sous la fondation). Enfin, pour une charge Qu il y a un tassement qui n’est plus 
contrôlé, le sol n’est plus capable de supporter une charge supérieure ; la charge Qu est par 












Figure 1.2− Chargement d’une fondation superficielle (Frank, 1999)  
 
D’après Vesić (1973), pour une fondation sollicitée par un chargement vertical centré dans un 
sable, on peut distinguer trois modes de rupture, qui sont traduits par des courbes charge-
tassement présentées sur la Figure 1.3. Les observations expérimentales de Vesić (1973), 
montrent que le type de mécanisme de rupture mis en jeu lors du chargement d’une fondation 
rigide dépend essentiellement de la densité du sable, de la taille et l’enfouissement de la semelle 
de fondation (Figure 1.4). Pour une semelle filante posée sur un sable très dense, on observe une 
rupture par cisaillement généralisé qui se caractérise par une surface de rupture continue du coin 
de la fondation à la surface du sol ; dans ce cas, la charge limite est la valeur au pic de contrainte. 
La rupture par cisaillement localisé est obtenue pour un massif de sable lâche ; ce type de rupture 
est caractérisé par un gonflement du sol au voisinage de la fondation, et la surface de rupture ne 
débouche pas à la surface du sol.  De même, si l’assise de la fondation est constituée d’un sable 
lâche et lorsque les dimensions ou l’enfouissement de la fondation sont augmentées, le mode de 
rupture tend de la rupture généralisée vers le poinçonnement.  
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Figure 1.4− Mécanisme de rupture en fonction de l’enfouissement de la fondation et la densité du sable, 
d’après Vesić (1973) 
 






















B*=B pour une semelle carrée ou circulaire 
B*=2BL/(B+L) pour une semelle rectangulaire 
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1.2.3. Conditions de rupture par cisaillement généralisé dans le cas des semelles 
superficielles filantes (Terzaghi, 1943) 
D’après Terzaghi (1943) le terme fondation superficielle s’applique aux fondations dont la 
largeur B est supérieure ou égale à la profondeur D entre la surface du sol et la base de la semelle 
(D/B < 1). Si cette condition est satisfaite, on peut négliger la résistance au cisaillement du sol 
situé au-dessus du niveau inférieur de la semelle. En d’autres termes, on peut remplacer le sol de 
densité apparente γ, situé au-dessus de ce niveau, par une surcharge q = γ.D par unité de surface ; 
cette hypothèse simplifie considérablement le problème. L’erreur, d’ailleurs négligeable, est du 
côté de la sécurité. Si on remplace le sol situé au-dessus du niveau inférieur de la semelle par une 
surcharge unitaire q, la base de la semelle se présente comme une bande chargée de largeur 
uniforme B placée sur un massif semi-infini limité par une surface horizontale.  
Les équations qui déterminent l’équilibre plastique d’une masse semi-infinie soumise à des 
surcharges locales sont difficiles à résoudre. Une solution complète a été élaborée par Prandtl 
(1920)  en supposant un sol non pesant (γ = 0). L’état d’équilibre plastique produit par un tel 
mode de chargement est représenté sur la Figure 1.5. La représentation suppose que les 










Figure 1.5− Théorie d’équilibre plastique de Prandtl (1920) 
 
Pour des valeurs données de c et φ, l’influence du poids augmente la valeur de la charge limite et 
change l’allure des surfaces de glissement, à la fois à l’intérieur de la zone active de Rankine et 
dans la zone de cisaillement radial. Ainsi, par exemple, dans la zone de cisaillement radial, les 
surfaces radiales de cisaillement ne sont pas droites, mais sont incurvées (Reissner, 1924). Le 
problème de calcul de la charge limite dans l’hypothèse γ ≠ 0 a été résolu par Terzaghi (1943), en 
utilisant une méthode approximative.  
La Figure 1.6 (a) présente le mécanisme de rupture adopté par Terzaghi (1943) pour le cas d’une 
semelle lisse ; la zone d’équilibre plastique représentée dans cette figure par la surface ff1e1de 
peut se diviser en plusieurs zones : I Une zone prismatique placée sous la bande chargée, zone 
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dans laquelle les contraintes principales supérieures sont verticales ; II Deux zones de 
cisaillement radial ade et bde1, dont l’arête supérieure coïncide avec les bords extérieurs de la 
semelle et dont les limites coupent l’horizontale sous les angles de 45+φ/2 et 45-φ/2 ; III Deux 
zones dans l’état passif de Rankine. Les lignes en traits discontinus sur le côté droit de la figure 
représentent la limite des zones I et III au moment de la rupture du sol et les lignes en traits pleins 
représentent ces mêmes limites au cours de l’enfoncement du dispositif dans le sol. Le sol 
contenu dans la zone I subit une expansion latérale et la coupe de cette zone présente une 
distorsion représentée sur la figure. 
Si la charge est transmise au sol au moyen d’une semelle continue à base rugueuse, telle que celle 
représentée sur la Figure 1.6 (b), la tendance à l’expansion du sol situé à l’intérieur de la zone I 
est contrecarrée par l’adhérence et le frottement entre le sol et la base de la semelle. En vertu de 
cette résistance à l’expansion latérale, le sol placé immédiatement sous la base de la semelle 
demeure en permanence à l’état d’équilibre élastique, et le sol placé dans cette zone centrale se 
déplace comme s’il faisait partie de la semelle.  
Le processus ne peut ce concevoir que si le sol placé immédiatement au-dessous du point b se 
déplace verticalement vers le bas. Ce type de déplacement exige que la surface de glissement de 
passant par d soit tangente à la verticale au départ. La limite ad  de la zone du cisaillement radial 
ade est aussi une surface de glissement. D’après Terzaghi (1943), les surfaces de glissement 
possibles d’un matériau plastique se coupent réciproquement dans la zone plastique sous un angle 
de 90-φ. En conséquence la limite ad doit être inclinée de l’angle φ sur l’horizontale, pourvu que 
le frottement et l’adhérence entre le sol et la base de la semelle soient suffisants pour empêcher 
tout mouvement de glissement à la base. La partie droite de la figure représente la déformation 
liée au tassement de la semelle.  
Les résultats d’essais ont montré que l’angle de frottement de la base capable de produire l’état 
d’équilibre plastique représenté sur la Figure 1.6 (b) est beaucoup plus petit que l’angle de 
cisaillement du sol. Terzaghi (1943) a admis que la surface limite inférieure de la zone centrale 
située sous la semelle forme un angle ascendant φ avec l’horizontale. Toutefois, théoriquement 
l’angle de la pente de ces surfaces doit avoir une valeur α  intermédiaire entre φ et 45+φ/2. 
Terzaghi (1943) a appliqué la méthode d’équilibre limite pour calculer la capacité portante, en 
considérant le cas d’une semelle superficielle dont la base est située à une profondeur D au-
dessous de la surface horizontale d’un massif de sol de densité γ. La Figure 1.6 (c) montre une 
coupe de cette semelle. Comme il s’agit d’une semelle superficielle, Terzaghi (1943)  a remplacé 
le sol situé au-dessus du niveau de la base par la surcharge unitaire q = γ.D. La résistance au 
cisaillement du sol est déterminée par l’équation de Coulomb τ = c + σ tgφ. 




















































b 45°-φ/2 f 
(a) Sol idéal, base lisse 
(b) Sol idéal, base rugueuse 
(c) Sol idéal, base rugueuse et surcharge 
e 
 
Figure 1.6− Limites de la zone d’écoulement plastique après rupture du sol sous une semelle filante, 
d’après Terzaghi (1943) 
 
1.3. Capacité portante des fondations superficielles 
1.3.1. Principales contributions de l’étude classique de la capacité portante 
Terzaghi (1943) a proposé la première formule générale de la capacité portante d’une semelle 
filante soumise à une charge verticale centrée. La charge limite est déterminée en superposant 
trois états de résistance (Figure 1.7): le premier terme est appelé terme de surface ; il est 
proportionnel à B et représente la charge limite pour un massif pesant et purement frottant ; le 
deuxième terme est appelé terme de cohésion ; il est proportionnel à c et représente la charge 
limite pour un massif frottant et cohérent, mais non pesant ; le troisième terme est appelé terme 
de surcharge ou de profondeur ; il est proportionnel à q + γ.D et représente la charge limite pour 
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un massif purement frottant, non pesant, chargé latéralement par rapport à la fondation. Dans le 
cas d’une semelle filante, la contrainte de rupture sous une charge verticale centrée est obtenue 
par la relation générale suivante : 
qcu qNcNBNq ++= γγ2
1                                                                                                             (1.1) 
 
Avec : 
qu : contrainte de rupture (capacité portante par unité de surface) ; 
γ : poids volumique du sol  
q : surcharge verticale latérale à la fondation ; 
c : cohésion du sol sous la base de la fondation ; 
Nγ, Nc et Nq facteurs de portance, ne dépendant que de l’angle de frottement interne φ du sol sous 
la base de la fondation, d’après Terzaghi (1943) ces trois facteurs sont déterminés par les 
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Avec :  








3345tan3 2 ϕγpK                     
  











           γ  ≠ 0    ;  q = 0 
c = 0   ;  φ  ≠ 0   
           γ  = 0  ;  q = 0 
 c ≠ 0   ; φ  ≠ 0 
          γ  = 0   ;   q ≠ 0 
c = 0   ;  φ  ≠ 0 
 
Figure 1.7− Principe de superposition de Terzaghi 
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Meyerhof (1951) a utilisé la méthode d’équilibre limite pour l’étude d’une semelle filante, en 
considérant la résistance au cisaillement dans le sol situé au dessus de la base de la semelle 
(Figure 1.8). D’autre part, Meyerhof (1963) a calculé la portance des semelles filantes en suivant 
la formule générale décrite par Terzaghi (1943), avec des expressions établies par Prandtl-








































Pour Terzaghi   
         Meyerhof 
α = φ 
α = 45°+φ 
 
Figure 1.8− Schéma de rupture d’une fondation superficielle filante,  
d’après Terzaghi (1943) et Meyerhof (1951) 
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Pour déterminer le facteur Nγ, Caquot et Kérisel (1966) ont considéré le poinçonnement d’une 
fondation rugueuse dans un milieu pulvérulent ; il se  produit sous la fondation le coin ABC 
(Figure 1.9) qui fait un angle au sommet C de (π/2-φ) ; les directions AC et BC de glissement font 
avec le plan de symétrie l’angle (π/4-φ/2) ; pour calculer la capacité portante ils considèrent 
l’équilibre des force verticales (charge limite Qu , le poids W du coin ABC et les deux 

















γ ≠ 0 
φ ≠ 0 








Figure 1.9− Détermination du terme de surface d’après Caquot et  Kérisel (1966) 
 
En utilisant la méthode des lignes de glissement, Caquot et  Kérisel (1966) ont déterminé les 
valeurs de Nγ dans le cas des semelles lisses et rugueuses. La Figure 1.10 montre les courbes de 
glissement pour une semelle lisse. Les résultats obtenus sont présentés dans les deux premières 
colonnes du tableau 1.1 pour une interface lisse et rugueuse, respectivement. Caquot et  Kérisel 
(1966) ont adopté les mêmes formules données par Prandtl-Reissner pour les facteurs Nc et Nq. 
 
 
Figure 1.10− Courbes théoriques de glissement pour une semelle lisse d’après Caquot et  Kérisel (1966)  
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Hansen (1970) résume ses recommandations pour le calcul de la force portante des fondations 
superficielles en suivant le cadre général introduit par Terzaghi ; les trois facteurs adoptés par 



























                (1.5) 
 
Les résultats de la formule empirique de Nγ (équation 1.5) sont en bon accord avec les valeurs 
calculées par Lundgren et Mortensen (1953) en utilisant le mécanisme de rupture présenté sur la 
Figure 1.11. La superposition des trois termes Nγ, Nq et Nc, conduit à une sous-estimation de la 
portance de la fondation, qui reste en général inférieure à 20% (Lundgren et Mortensen, 1953). 
Par ailleurs, en 1961, Hansen a proposé une expression différente pour Nγ :  
 
( ) ϕγ tan18,1 −= qNN                  (1.6) 
 
Figure 1.11− Mécanisme de rupture pour le calcul de Nγ d’après Lundgren et Mortensen (1953) 
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Vesić (1973) a présenté le tableau 1.2, qui regroupe les principales contributions théoriques de 
1940 à 1970 qui s’intéressent à l’étude de la capacité portante des fondations superficielles. Vesić 
a indiqué que la superposition des trois termes sous-estime la capacité portante de 17 à 10 % pour 
φ = 30 à 40 degrés. Vesić décrit le mode de calcul par superposition de la capacité portante avec 
les facteurs Nc et Nq de Prandtl-Reissner ; pour Nγ il indique que la solution tabulée de Caquot et 
Kérisel (1953) peut être représentée avec moins de 10% d’erreur sur l’intervalle 15 < φ < 45 



























                (1.7) 
 
Tableau 1.2− Principales contributions pour l’étude la capacité portante d’après Vesić (1973) 




Meyerhof, 1948, 51, 55, 61, 63 
Caquot et Kérisel, 1949, 53, 56 
Lundgren et Mortensen, 1953 
Gorbunov-Possadov, 1965 





Eason and Shield, 1960 
Cox et al., 1961 
Cox, 1962 
 
Bowles (1996) a présenté une description des nombreuses méthodes (Terzaghi, 1943 ; Meyerhof, 
1951, 1963 ; Hansen, 1970 ; Vesić, 1973). Le tableau 1.3 montre une comparaison entre les 
résultats des méthodes citées ci-dessus et les essais de chargement de Milović (1965) et Muhs 
(1969) les résultats obtenus laisse l’impression qu’aucune méthode n’est vraiment précise. 
L’utilisation d’un angle de frottement interne φps corrigé pour les déformations planes pour L/B>1 
(φps = 1,5 φtr - 17 degrés, pour φt > 34 degrés), au lieu de l’angle de frottement interne φtr déduit 
des essais triaxiaux améliore légèrement les résultats. Bowles (1996) a indiqué que la méthode de 
Terzaghi est convenable pour les sols très cohérents, avec D/B<1 ou pour des estimations rapides 
de la capacité portante des fondations sous charge verticale et centrée ; elle ne s’applique pas aux 
cas des fondations sous charge combinée d’un moment et d’une force horizontale ou le cas d’une 
base inclinée.  
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Tableau 1.3− Comparaison de la capacité portante calculée par différentes méthodes et les résultats des 
essais de Milović et Muhs (Bowles, 1996) 
Essais Méthodes  
1 2 3 4 5 6 7 8 
D = 0,0 0,5 0,5 0,5 0,4 0,5 0,0 0,3 
B = 0,5 0,5 0,5 1,0 0,71 0,71 0,71 0,71 
L = 2,0 2,0 2,0 1,0 0,71 0,71 0,71 0,71 
γ = 15,69 kN/m3 16,38 17,06 17,06 17,65 17,65 17,06 17,06 




38,5 22 25 20 20 
 
c = 6,37 kPa 3,92 7,8 7,8 12,75 14,7 9,8 9,8 
Milović (essais)                                                            qu, kg/cm2 4,1 5,5 2,2 2,6 
Muhs (essais) qu = 10,8 kg/cm2 12,2 24,2 33     
Terzaghi       qu = 9,4 9,2 22,9 19,7 4,3 6,5 2,5 2,9 
Meyerhof 8,2 10,3 26,4 28,4 4,8 7,6 2,3 3,0 
Hansen 7,2 9,8 23,7 23,4 5,0 8,0 2,2 3,1 
Vesić 8,1 10,4 25,1 24,7 5,1 8,2 2,3 3,2 
Balla 14,0 15,3 35,8 33,0 6,0 9,2 2,6 3,8 
 
L’équation de la capacité portante de Terzaghi (1943) a été développée en supposant une rupture 
générale dans le cas d’un sol dense et une rupture locale dans le cas d’un sol lâche, pour laquelle 
il propose une réduction de la cohésion c  et l’angle de frottement φ (c’=0,65c et φ’ = tan-1 
(0,65tanφ)). Les méthodes de Hansen, Meyerhof et Vesić peuvent être utilisées pour les cas 
particuliers (base inclinée, charge inclinée ou excentrée, fondation encastrée).  
Le tableau 1.4 récapitule les valeurs des facteurs de portance de Terzaghi, Meyerhof,  Hansen et 
Vesić.  




Hansen et Vesić) 
Meyerhof Hansen Vesić φ° 





































































































Pour le calcul de la capacité portante d’une fondation superficielle dans le cas général, Meyerhof 




'                               (1.8) 
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où B’ désigne la largeur de la fondation réduite pour tenir compte de l’excentricité e de la charge 
appliquée B’=B-2e, s désigne le coefficient de forme de la fondation, d désigne le coefficient 
d’encastrement de la fondation, et i désigne le coefficient d’inclinaison de la charge. D’autre part, 




'             (1.9) 
 
Dans la formule de Hansen tous les écarts par rapport au cas de la semelle filante sous charge 
verticale centrée, sont décrits par des coefficients correcteurs avec s, coefficient de forme, d 
coefficient d’encastrement de la fondation, i coefficient d’inclinaison de la charge, b correspond à 
l’inclinaison de la base de la fondation, et g à l’inclinaison de la surface du sol.  
 
1.3.2. Critiques générales des méthodes classiques 
Costet et Sanglerat (1983) indiquent que la théorie qui conduit à la définition des trois facteurs de 
capacité portante, soulève un certain nombre de critiques. Le premier point concerne la forme du 
coin OAÀ (Figure 1.12) ; les essais sur modèle réduit ont montré que les côtés du coin sont loin 
d’être rectilignes principalement lorsque le rapport D/B est inférieur à 0,5. Afin de traiter cette 
difficulté, plusieurs auteurs ont repris l’étude de coin, en adoptant pour OA et OÀ des arcs de 
lignes de glissement, en appliquant la méthode des lignes de glissement (Sokolovskii, 1960).  
 
Figure 1.12− Schéma de Gorbunov d’après Costet et  Sanglerat (1983) 
 
L’hypothèse de la superposition des états d’équilibre (d’un milieu pesant non chargé, milieu non 
pesant cohérent et d’un milieu non pesant surchargé) est une approximation, car les lignes de 
glissement des différents équilibres sont loin d’être superposables. Les vérifications 
expérimentales de la capacité portante montrent que les formules classiques sont plutôt dans le 
sens de la sécurité ; c’est la meilleure justification de l’approximation faite qui permet de séparer 
l’effet du poids du sol de celui de la cohésion et de celui de l’encastrement de la fondation dans le 
terrain, ce qui simplifie beaucoup les calculs. 
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Une autre approximation concerne d’assimiler le terrain situé au-dessus du plan horizontal de la 
base de la fondation par une surcharge. Il est certain que les lignes de glissement au sein du 
massif se prolongent au de-là du plan horizontal et que cette approximation est d’autant moins 
bonne que le rapport D/B est grand. De plus, les calculs à la rupture ne prennent pas en compte 
les déformations du terrain et imposent les directions des plans de rupture ; également, ils 
considèrent que le sol se comporte comme un matériau associé, avec un angle de dilatance ψ égal 
à l’angle de frottement φ, alors que, pour les cas des sols réels, l’angle de dilatance ψ est 
généralement inférieur à l’angle de frottement φ.  
 
1.3.3. Aperçu sur les méthode de calcul de la capacité portante 
Dans ce qui suit, on présente un aperçu sur les différentes méthodes utilisées pour l’étude de la 
capacité portante des fondations superficielles. On note qu’un état des connaissances sur les 
méthodes de calcul de la portance des fondations superficielles peut être trouvé dans Magnan et 
al. (2004). 
 
1.3.3.1. La méthode de l’équilibre limite 
La méthode de l’équilibre limite, est la méthode la plus couramment utilisée dans la pratique du 
génie géotechnique. Elle est basée sur l’hypothèse de l’équilibre statique du volume étudié, en 
considérant un mode de rupture « mécanisme de rupture » dans le sol sous l’action des charges 
extérieures. Généralement, le mécanisme de rupture se définit par des formes géométriques 
simples comme des surfaces planes, circulaires, logarithmiques qui divisent le volume du sol en 
un nombre de parties séparées. La méthode tient compte de l’équilibre global de chaque partie du 
sol prise séparément et des conditions imposées par la résistance du matériau constitutif ; les 
charges (forces et moments externes, forces internes) appliquées à un solide en équilibre doivent 
être équilibrées (∑F = 0 et ∑M = 0).  
Les solutions de Terzaghi (1943), très largement présentées dans les ouvrages de mécanique du 
sol, sont obtenues par la méthode d’équilibre limite. Cette méthode a été utilisée par de nombreux 
auteurs pour déterminer la capacité portante des semelles filantes. Kumbhojkar (1993) a proposé 
une solution numérique pour le facteur Nγ ; ce dernier est déterminé en considérant la force 











N                (1.10) 
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La Figure 1.13 présente le mécanisme de rupture adopté par Kumbhojkar (1993) ; l’équation 
∂P/∂θ est résolue numériquement afin de calculer Pγmin ; les valeurs obtenues par cette procédure 
sont en bon accord avec les valeurs Terzaghi calculées par une méthode graphique. 
 
Figure 1.13− Notations adoptés par Kumbhojkar (1993) pour calculer Pγmin 
 
Zhu et al. (2001) ont appliqué la méthode des tranches triangulaires pour calculer le facteur de 
portance Nγ ; les auteurs ont considéré trois valeurs de l’angle α de la base du coin actif (Figure 
1.14), correspondants respectivement à α = φ (cas 1), α = 45°+φ/2 (cas 2) et celle qui donne le 
minimum de Nγ (cas 3). L’équilibre des forces donne la relation suivante : 
 
( )[ αϕααγ 2sincos2cos4 1 2 −−= pkN ]            (1.11) 
 
où kp est le coefficient de butée, qui est déterminé en utilisant la méthode des tranches 
triangulaires (Zhu et Qian, 2000). Les valeurs numériques de Nγ sont déterminées pour l’angle de 
frottement φ variant entre 1° et 50°, par pas de 1°. Pour calculer Nγ , Zhu et al. (2001) ont fourni 
les formules approchées suivantes : 
( )( )
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Le tableau 1.5 récapitule quelques valeurs de Nγ  obtenues par Zhu et al. (2001), Kumbhojkar 
(1993), Vesić (1973), Meyerhof (1963) et Terzaghi (1943). Pour le premier cas, on peut 
remarquer que les résultats de Kumbhojkar (1993) sont plus élevés que ceux de Zhu et al. (2001), 
surtout pour les grandes valeurs de φ ; cette dispersion est expliquée par le fait qu’il y a une 
différence dans l’approche utilisée pour la recherche de la surface critique de rupture. Zhu et al. 
(2001) ont indiqué que pour  φ < 35° les résultats du deuxième cas (α = 45°+φ/2) sont en bonne 
concordance avec ceux de Vesić (1973) ; par ailleurs, la solution de Meyerhof (1963) donne 
toujours les valeurs inférieures. Zhu et al. (2001) ont montré la faible influence de l’angle α sur 
les valeurs de Nγ, par exemple, pour φ = 40° et α varie entre 34° et 61°, Nγ diminue seulement de 
10%.  
Tableau 1.5− Facteur de portance Nγ pour une semelle filante 
Zhu et al. (2001) 
φ° Cas 1 


















α = φ 
5 0,139 0,385 0,107 0,144 0,45 0,07 0,5 
10 0,552 1,123 0,453 0,559 1,22 0,37 1,25 
15 1,488 2,540 1,309 1,520 2,65 1,13 2,5 
20 3,499 5,313 3,367 3,641 5,39 2,87 4,97 
25 7,867 10,930 7,864 8,342 10,88 6,76 9,7 
30 17,682 22,901 17,579 19,129 22,40 15,67 19,7 
35 41,048 50,247 40,200 45,410 48,03 37,15 42,4 
40 101,653 118,786 97,926 115,311 109,41 93,69 100,39 
45 278,540 312,880 263,746 325,342 271,76 262,74 297,5 
50 884,930 962,325 824,313 1072,797 762,89 873,89 1153,15 
 
Silvestri (2003) a étudié la capacité portante d’une semelle filante sous une charge verticale 
centrée, dans un sol frottant. Une procédure de minimisation a été développée pour déterminer les 
facteurs Nγ et Nq. Afin de prendre en considération l’effet de la non-associativité du sol, Silvestri 
(2003) a adopté les considérations théoriques de Drescher et Detournay (1993) qui permettent de 





coscostan * −=               (1.13) 
 
L’angle α qui donne la valeur minimale de Nq correspond à la valeur α = 45°+ φ*/2, trouvée 








2tan * ϕϕπeNq               (1.14) 
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Par ailleurs, l’angle α qui donne la valeur minimale de Nγ correspond à la valeur α = 22°+0,8 φ*. 














γ eNN q                (1.15) 
 
1.3.3.2. La méthode de l’analyse limite 
La grande différence entre l’analyse limite et l’équilibre limite réside dans la prise en compte de 
la cinématique des déformations dans l’analyse de la rupture et de tenir compte des conditions 
aux limites sur les déplacements. L’analyse limite admet que les sols ou autres matériaux ont un 
comportement élastique (ou rigide) parfaitement plastique, avec une loi d’écoulement plastique 
associée. Deux théorèmes limites ont été établis, qui définissent deux approches des charges 
limites par valeurs inférieures et par valeurs supérieures (Magnan et al., 2004). 
D’après Chatzigogos (2007) le théorème des bornes supérieures ou l’approche cinématique de 
l’analyse, consiste à construire des cinématiques ou mécanismes de rupture respectant les 
conditions aux limites sur les déplacements. Le champ de vitesse correspondant, 
cinématiquement (respecte les conditions aux limites) et plastiquement (est associé au champ de 
contrainte à travers la loi d’écoulement) admissible. Si le travail d’une force externe associé à une 
cinématique de rupture est supérieur au travail des forces internes (bornées par la résistance des 
matériaux) pour la même cinématique de rupture, alors cette force est supérieure à la charge de 
rupture. Le théorème des bornes inférieures ou l’approche statique de l’analyse limite, consiste à 
construire un champ de contrainte qui est statiquement (respecte l’équilibre) et plastiquement 
(respecte le critère de résistance) admissible. Si l’on peut trouver dans les matériaux (sols et 
structures) un champ de contraintes qui équilibre la charge extérieure appliquée, tout en restant 
compatible avec les résistances des différents matériaux, alors cette charge ne peut être supérieure 
à la charge limite de rupture. 
La méthode cinématique a connu une plus grande utilisation que la méthode statique et de 
nombreuses bornes supérieures ont été proposées pour la portance des sols. Les mécanismes de 
rupture correspondant à ces bornes supérieures comportent des surfaces de discontinuité, où la 
vitesse de déplacement instantané fait un angle φ avec la surface de contact.  
On doit noter que les champs étudiés dans les deux méthodes, peuvent être définis soit par une 
expression analytique soit par une procédure numérique dans le domaine étudié. Une présentation 
théorique soigneuse du sujet est donnée par Salençon (1977). Chen (1975) présente une vision 
des possibilités offertes au début des années 1970 par l’analyse limite pour le calcul des 
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fondations superficielles. Il présente un bref historique concernant la chronologie des travaux qui 
ont permis le développement de la théorie de la plasticité en mécanique des sols, qui commencent  
par la contribution de Coulomb (1776), puis Rankine (1857), Moseley (1833), Massau (1899), 
Kötter (1903). Les équations de Kötter ont été appliquées par Sokolovskii (1965) pour l’étude des 
problèmes de stabilité en mécanique des sols. Prandtl (1920) a donné la première solution 
analytique pour un matériau non pesant, qui a été appliquée par Reissner (1924).  
Chen discute les détails nécessaires pour l’application de la théorie de la borne supérieure de 
l’analyse limite ; il donne des exemples simples en considérant un mécanisme translationnel et 
rotationel dans un sol purement cohérent. L’auteur utilise ensuite les mécanismes de Prandtl 
(1920) et Hill (1950) (Figure 1.15) pour une semelle filante dans un sol cohérent et frottant mais 
non pesant ; les solutions obtenues sont en accord avec les résultats de la méthode des lignes de 
glissement (voir ci-dessous). Par ailleurs, il commente l’effet du poids sur la capacité portante ; 
un exemple de calcul de la charge limite dans le cas d’une interface lisse et d’une cohésion nulle 
(c = 0) a été présenté en considérant le mécanisme de Hill ; le facteur Nγ est donné par 


































































Figure 1.15− Mécanisme de capacité portante d’après Chen (1975), 
(a) Mécanisme de Prandtl, (b) Mécanisme de Hill    
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Chen (1975) présente une comparaison entre les résultats obtenus par l’expression 1.16 et ceux de 
Sokolvskii (1965) ; d’après Chen (1975) les valeurs de Sokolvskii sont plus élevées pour les 
grandes valeurs de φ à cause du champ de contraintes trop simplifié (il est décrit dans le 
quatrième chapitre de l’ouvrage de Sokolovskii, 1965). La capacité portante d’une semelle filante 
a été évaluée par Chen (1975) dans le cas général d’un sol cohérent, frottant et pesant ; les valeurs 
obtenues donnent le paramètre adimensionnel qo/c en fonction de l’angle de frottement interne φ, 
de l’interface sol-fondation, du rapport D/B et du paramètre adimensionnel G = 0,5γB/c. La borne 
supérieure du facteur Nγ selon le mécanisme de Prandtl d’une semelle établie en surface libre, 
peut être approchée par la formule 1.17, avec une erreur dans le sens de sécurité pour φ > 30° et 
dans le sens contraire pour φ < 30° (elle ne dépasse pas 8% pour 15° <φ< 45° et  ne dépasse pas 











tan12 2tan ϕπϕϕπϕπγ eN             (1.17) 
 
La modification du mécanisme de Prandtl améliore les valeurs de Nγ pour les faibles valeurs de 
φ ; le tableau 1.6 donne les meilleures bornes supérieures obtenues par le mécanisme de Prandtl 
et Hill pour une semelle rugueuse et lisse, respectivement. Les solutions de Chen (1975) sont 
comparées aux valeurs calculées par Meyerhof (1951), Hansen et Christensen (1969) et 
Sokolovskii (1965).    
Tableau 1.6− Facteur de portance Nγ  d’après Chen (1975)   
Semelle rugueuse Semelle lisse 
























































Pour le calcul de la capacité portante des semelles filantes, Chen (1975) recommande d’utiliser 

































             (1.18) 
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L’approche cinématique de l’analyse limite a été utilisée par Michalowski (1997), qui a présenté 
des bornes supérieures du facteur de portance Nγ d’une semelle filante, en utilisant un mécanisme 
de blocs. Michalowski (1997) a proposé une expression de Nγ  qui prend en considération la non-
associativité, en se basant sur les considérations théoriques de Drescher et Detournay (1993) qui 
permettent de traiter un sol non-associé comme un sol associé en remplaçant c et φ par c* et φ* 















             (1.19) 
où ψ est l’angle de dilatance.  
Les expressions du facteur de portance Nγ  proposées par Michalowski (1997) sont présentées 
dans le tableau 1.7. 
 
Tableau 1.7− Expressions du facteur Nγ ; interface lisse (l) ou rugueuse (r) (Michalowski, 1997) 
r ϕϕγ tantan11,566,0 += eN        (ψ = φ) 
r *tan11,566,0 tan
* ϕϕγ += eN      (ψ < φ)   
l ϕϕγ tantan1,5eN =                (ψ = φ)                            
l *tan1,5 tan
* ϕϕγ eN =               (ψ < φ)           
 
Dans la même logique, Soubra (1999) a déterminé des bornes supérieures des facteurs de 
portance Nq, Nc et Nγ en traitant des mécanismes de blocs rigides (Figure 1.16). Les paramètres de 
chargement comportent, en plus de la force inclinée et excentrée sur la semelle, des forces 
d’inertie horizontales et verticales (poids volumique modifié) et surcharge horizontale et 
verticale. On note que, pour Nγ, la différence maximale entre les résultats de Soubra (1999) et de 
ceux  Caquot et Kérisel (1966) est inférieure à 10%. Par ailleurs, l’erreur sur les facteurs Nq et Nc 
par rapport à des valeurs exactes de Prandtl-Reissner ne dépasse pas 1,2%. 
 
Figure 1.16− Mécanisme de rupture pour l’analyse cinématique de la capacité portante (Soubra, 1999) 
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Lyamin et Sloan (2002a, b) ont développé une nouvelle méthode de l’analyse limite par 
l’application des éléments finis linéaires ; cette méthode permet de déterminer la borne supérieure 
et la borne inférieure de la capacité portante. Par la même méthode, Hjiaj et al. (2005) s’attachent 
à l’évaluation du facteur Nγ des semelles filantes sur des sols frottants sans cohésion. Récemment,  
Lyamin et al. (2007) ont appliqué cette méthode au calcul de la capacité portante de semelles 
filantes, carrées, rectangulaires et circulaires sur un sol frottant. 
Dans le cadre de l’analyse limite, on trouve également, le développement de la méthode de 
l’analyse cinématique régularisée au Laboratoire Central des Ponts et Chaussées (LCPC). La 
méthode est basée sur l’idée de trouver une série des solutions visco-plastiques convergeant vers 
la solution rigide plastique du problème cinématique étudié. Pour plus de détails, on se réfèrera à 
Droniuc et al. (2003) qui ont décrit les bases théoriques, la programmation et la validation de 
l’analyse cinématique régularisée.  
 
1.3.3.3. La méthode des lignes de glissement 
L’application de la méthode des lignes de glissement est limitée uniquement aux problèmes plans 
ou axisymétriques où il est possible d’écrire un système de trois équations aux dérivées partielles 
à trois inconnues ; dans cette méthode on doit satisfaire les deux équations d’équilibre et la 
condition imposée par la résistance du sol ; les trois inconnues sont les éléments du tenseur des 
contraintes. Le principe de la méthode est la transformation du système initial des coordonnées en 
coordonnées curvilignes suivant les directions des contraintes de cisaillement maximales.  
Massau (1899) a utilisé la méthode de la transformation en coordonnées curvilignes, appelée 
méthode des caractéristiques, pour établir la forme des champs de contraintes admissibles du sol. 
D’autre part, Kötter (1903) a formulé le système des équations aux dérivées partielles décrivant le 
problème plan ; ce système a été résolu par Prandtl (1920) qui a trouvé la solution analytique 
exacte de la capacité portante d’une semelle chargée par une force verticale centrée et reposant 
sur un sol non pesant. Dans le même esprit Reissner (1924) a étudié d’autres configurations de 
semelles reposant toujours sur un sol non pesant. Par ailleurs, Sokolovskii (1960, 1965) a 
introduit le poids volumique, en utilisant un schéma numérique basé sur la méthode des 
différences finies pour la résolution du système d’équations décrivant le problème (méthode des 
lignes de glissement).  
Les travaux de Salençon (1965) ont été consacrés à la détermination de la répartition des 
contraintes, par la méthode des lignes de glissement, autour d’une fondation rugueuse enterrée 
dans un milieu pulvérulent, homogène et pesant. Aussi, on trouve les études de Matar et Salençon 
(1979) et Salençon et Matar (1982) concernant les fondations filantes et circulaires sur des sols 
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non homogènes. Bolton et Lau (1993) ont travaillé dans le même esprit pour déterminer les 
facteurs de portance des semelles filantes et circulaires.  
Cassidy et Houlsby (2002) ont également utilisé la méthode des lignes de glissement pour l’étude 
du facteur de portance Nγ d’une semelle conique. Martin (2003) a utilisé la méthode des lignes de 
glissement et donne des exemples d’applications, ainsi que des tableaux de comparaison qui 
regroupent ses valeurs avec les résultats obtenus par d’autres auteurs. À titre d’exemple, on donne 
les tableaux 1.8 et 1.9 qui présentent  les valeurs de Nγ des semelles filantes et circulaires, 
respectivement. 
Tableau 1.8−  Facteur de portance Nγ pour une semelle filante, d’après Martin (2003) 


















5 0,113 - - 0,62 0,084 0,085 0,09 
10 0,433 1,604 0,434 1,71 0,281 0,28 0,29 
15 1,181 2,98 - 3,17 0,699 0,70 0,71 
20 2,839 5,69 2,84 5,97 1,579 1,58 1,60 
25 6,491 11,22 6,491 11,6 3,461 3,46 3,51 
30 14,75 22,69 14,75 23,6 7,653 7,65 7,74 
35 34,48 49,1 34,46 51,0 17,58 17,6 17,8 
40 85,57 114,0 85,51 121 43,19 43,25 44 
45 234,2 300 234,01 324 117,6 - 120 
50 742,9 - - 1052 372,0 - 389 
 
Tableau 1.9− Facteur de portance Nγ pour une semelle circulaire, d’après Martin (2003) 


















5 0,081 - 0,68 0,067 0,0597 0,06 0,062 
10 0,322 0,33 1,37 0,266 0,2059 0,21 0,200 
15 0,932 - 2,83 0,796 0,5346 0,60 0,553 
20 2,416 2,4 6,04 2,160 1,271 1,30 1,219 
25 6,073 6,0 13,5 5,270 2,971 3,00 2,865 
30 15,52 15,2 31,9 14,13 7,111 7,10 6,935 
35 41,88 41,4 82,4 42,56 18,03 18,2 17,88 
40 123,7 121 238 129,4 50,16 51 50,46 
45 417,7 388 803 505,0 159,8 160 165,1 
50 1,71×103 - 3403 2050,0 617,8 621 703,1 
 
1.3.3.4. Les calculs en déformations 
L’application d’une loi de comportement élasto-plastique pour l’étude de la stabilité du sol, 
permet d’étudier l’évolution élasto-plastique à partir d’un état de contrainte initiale jusqu’à la 
ruine plastique en suivant un trajet de chargement spécifique. Les problèmes de la capacité 
portante peuvent être traités par des méthodes numériques, notamment celles des éléments finis et 
des différences finies. La technique est très commode si l’objectif de l’étude est l’évolution 
élasto-plastique du système et la méthode a connu une vraie explosion après les années 70, avec 
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un nombre énorme de références sur le sujet. Mestat et Prat (1999) donnent des guides sur 
l’utilisation des éléments finis dans les problèmes géotechniques.  
Pour le cas d’une semelle filante et rigide, Griffiths (1982) a présenté des analyses élasto-
plastiques par la méthode des éléments finis en considérant le critère de Mohr-Coulomb. L’auteur 
adopte le principe de superposition de Terzaghi afin de calculer les trois facteurs de portance Nc, 
Nq et Nγ.  Les résultats montrent qu’il est simple de calculer les deux facteurs Nc et Nq ; par 
ailleurs, Nγ  exige des calculs plus complexes, notamment pour les grandes valeurs de l’angle de 
frottement interne du sol où la convergence est plus lente. Aussi, la valeur de Nγ est influencée 
par la nature de l’interface sol-semelle. D’autre part, l’hypothèse de superposition sous estime la 
capacité portante de l’ordre 10% pour φ = 20°. La méthode du suivi de l’évolution élasto-
plastique par éléments finis a été utilisée aussi par de Borst et Vermeer (1984), pour examiner 
l’effet de la non-associativité sur la charge limite des semelles filantes et circulaires. Les auteurs 
indiquent que les solutions stables sont obtenues pour les semelles lisses avec un matériau 
associé; par ailleurs, des problèmes d’instabilité numérique sont observés lorsque une règle 
d’écoulement non-associée est appliquée pour les grandes valeurs de l’angle de frottement interne 
φ.  
Manoharan et Dasgupta (1995) ont présenté une extension de l’étude de Griffiths (1982) ; la 
méthode des éléments finis a été utilisée également pour l’évaluation de l’influence de la règle 
d’écoulement sur les facteurs de portance des semelles filantes et circulaires, en considérèrent  
une interface lisse et rugueuse. Les résultats obtenus montrent l’influence importante de l’angle 
de dilatance sur les trois facteurs de portance pour les grandes valeurs de l’angle de frottement 
interne ; l’accroissement de la dilatance augmente les valeurs de facteurs de portance ; par 
ailleurs, l’angle de dilatance n’a pas d’influence pour φ < 25°. Des calculs combinés de la 
capacité portante ont permis de conclure que la superposition des trois termes entraîne une erreur 
de 10% dans le sens de la sécurité.  
Frydman et Burd (1997) ont utilisé le code OXFEM en éléments finis et le code FLAC en 
différences finies explicites, afin de calculer le facteur de portance Nγ d’une semelle filante. Les 
auteurs ont considéré une loi élastique-parfaitement plastique avec un critère de rupture de Mohr-
Coulomb. De nombreux paramètres influençant la capacité portante ont été étudiés, comme la 
forme et les dimensions du maillage, la règle d’écoulement et la nature de l’interface sol-
fondation ; cette étude a mis en évidence quelques difficultés pour l’analyse numérique, surtout 
dans le cas d’une semelle rugueuse et pour les grandes valeurs de l’angle de frottement interne du 
sol. 
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L’influence de la non-associativité sur les trois facteurs de portance pour le cas d’une semelle 
filante et rugueuse a été étudiée également par Yin et al. (2001), en utilisant des calculs élasto-
plastique par le code FLAC en différences finies explicites ; le sol a été traité comme un matériau 
de Mohr-Coulomb. Par la même méthode, Erickson et Drescher (2002) ont étudié l’influence de 
la non-associativité et de la nature l’interface, sur les facteurs de portance d’une semelle 
circulaire. Récemment, Loukidis et Salgado (2009), ont élaboré des analyses par éléments finis en 
considérant une loi élastique-parfaitement plastique avec un critère de rupture de Mohr-Coulomb, 
où ils ont pris en compte l’influence de la non-associativité sur les facteurs de portance des 
semelles filantes et circulaires, ainsi que sur les coefficients de forme. 
 
1.3.3.5. Etudes expérimentales 
L'investigation expérimentale est incontestablement le moyen incontournable pour la 
compréhension du comportement des fondations superficielles. Deux grandes classes d'essais 
sont à distinguer les essais in-situ, réalisés sur des ouvrages de grandeur réelle, et les essais sur 
modèles réduits effectués en laboratoire, tels que ceux réalisés en chambre d’étalonnage ou en 
centrifugeuse. Les objectifs visés par les expérimentations peuvent être multiples. La plupart 
d'entre elles toutefois se rattache à deux grands thèmes: l'étude de la capacité portante des sols et 
l’étude du tassement ou du déplacement des fondations, chacun de ces domaines pouvant bien 
évidemment se décliner en sous-thèmes : effet des actions, effet de la géométrie de la fondation, 
effet de la géométrie du terrain, effet de la nature du terrain, etc. Dans ce qui suit, on cite les 
principales études expérimentales présentées par Canépa et Garnier (2004), dans le cadre d’un 
état des connaissances récent sur les études expérimentales du comportement des fondations. 
Des expérimentations sur un sable reconstitué ou sol analogique et petites fondations testées en 
laboratoire) ont été menées des années 1950 à 1970 ; elles sont pour la plupart consacrées à la 
formule de portance de Terzaghi avec comme objectifs principaux la validation du facteur de 
portance Nγ et l’extension de la formule à des cas de figures plus complexes, comme l'effet de la 
forme des fondations, de l’excentricité et de l’inclinaison des charges, etc. (Meyerhof, 1948, 
1951, 1953 ; De Beer et Ladanyi, 1961 ; l’Herminier 1961 ; Giroud et Tran-Vô-Nhiem, 1971 ; 
Lebegue, 1972, 1973 ; Vesić, 1973). Par ailleurs, les premières séries d'essais de chargement de 
fondations sur des sols en place sont réalisées par Ménard (1963). Ces essais ont essentiellement 
pour objet l’établissement des premières règles de calcul basées sur les paramètres tirés de l’essai 
pressiométrique (Ménard, 1967). Le début des campagnes importantes d'essais sur de grandes 
fondations peut être situé vers les années 1970. Les plus remarquables sont les expérimentations 
menées par Muhs, Weiss et celles effectuées par Shields et Bauer (Muhs et Weiss, 1969, 1971, 
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1972 ; Weiss, 1970, 1973 ;  Shields et al., 1977, Bauer et al., 1981) et par les Laboratoires des 
Ponts et Chaussées, en France. 
Canépa et Depresles (1990) ont rassemblé les résultats de tous les essais réalisés par les 
laboratoires des Ponts et Chaussées à la fin des années 1970. Les essais concernent le chargement 
de fondations superficielles établies sur différents sols en place. Une centaine d’essais répartie sur 
une demi-douzaine de sites expérimentaux constitués de sols de nature différente (sable, argile, 
limon, craie) a ainsi été effectuée, avec comme objectif principal la validation ou l'établissement 
de règles de calcul. L'effet sur la portance de l'encastrement de la fondation, de l'excentricité et de 
l'inclinaison des charges, ainsi que le comportement à court et à long terme des fondations ont été 
examinés. 
Plusieurs études expérimentales sur modèles réduit centrifugés ont permis de compléter les  
essais réalisés en laboratoire sur modèles réduits à gravité normale et in-situ (Gemperline, 1984 ; 
Kusakabe, 1981 ; Bakir, 1993 ; Maréchal, 1999). Les modèles réduits centrifugés présentent 
l’avantage de reproduire, dans l’environnement maîtrisé du laboratoire, des conditions propres 
aux ouvrages en vraie grandeur, tel que l’ordre de grandeur des contraintes dans le sol dues au 
poids propre.   
 
1.3.4. Comparaison des expressions des facteurs de portance 
Les comparaisons présentées par Sieffert et Bay-Gress (2000) sur les méthodes de calcul en 
vigueur dans les pays européens, indiquent la grande diversité des méthodes utilisées 
pratiquement pour le calcul des facteurs de portance ; cette comparaison permet de montrer la 
dispersion importante des valeurs de Nγ . Le tableau 1.10 présente une synthèse des différentes 
expressions du facteur de portance Nγ , ainsi que les valeurs numériques obtenues pour φ = 40°. 
Dans les expressions proposées par de Terzaghi (1943), Caquot et  Kérisel (1966), Michalowski 
(1997), Silvestri (2003) et Hjiaj et al. (2005) le facteur Nγ  n’est pas donné en fonction de Nq. 
Meyerhof (1963), Hansen (1970), Vesić (1973), Chen (1975), Zhu et al. (2001), l’Eurocode 7 
(2005) et Loukidis et Salgado (2009) donnent le facteur Nγ  en fonction de Nq.  
Les facteurs de portance Nc et Nq sont déterminés généralement par les expressions de Prandtl 
(1920) et Reissner (1924), présentées dans le tableau 1.11 Il est intéressant de noter qu’on peut 
appliquer le théorème des états correspondants de Caquot (1934), afin de calculer le facteur Nc, à 
partir de la solution de Reissner (1924) (Zhu et Michalowski, 2005). Historiquement, l’expression 
de Nc , dans une forme tout à fait différente de celle utilisée actuellement, a été donnée par 
Prandtl (1920), avant que Reissner (1924) ne donne l’expression de Nq ; cependant ni Prandtl, ni 
Reissner n’utilise la notion du facteur de capacité portante. Les solutions de Prandtl et Reissner 
Chapitre I                                                                                                Capacité portante des fondations superficielles 
ont été adoptées par Meyerhof (1963), Hansen (1970), Vesić (1973) et l'Eurocode 7 (2005). Les 
expressions  de Nq et Nc de Terzaghi (1943), surestiment les valeurs de la capacité portante ; on 
peut remarquer également que Loukidis et Salgado (2009) tiennent compte de la non-associativité 
du sol pour le facteur Nq. 
 
Tableau 1.10− Expressions du facteur Nγ ; cas d’une interface rugueuse (Mabrouki et al., 2010a) 
Référence Expressions de Nγ  φ = 40° 
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Tableau 1.11− Expressions des facteurs Nc et Nq  ; (Mabrouki et al., 2010a) 
Référence Nc Nq 
Terzaghi (1943)  
(interface rugueuse) 
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1.4. Spécifications réglementaires pour le calcul de la de la capacité portante 
1.4.1 DTU 13.12 
Pour les règles françaises de calcul des fondations superficielles (DTU 13.12, 1988), la formule 
de calcul de la capacité portante a toujours trois termes (surface, cohésion, surcharge). Dans le 
cas d’une semelle filante, la contrainte de rupture est donnée par l’équation suivante : 
( ) qcu NDqcNBNq 212
1 γγ γ +++=              (1.20) 
avec γ1 poids volumique du sol sous la base de la fondation, γ2 poids volumique du sol latéral à la 
fondation. Les coefficients Nq et Nc sont toujours ceux de Prandtl-Reissner. D’après Magnan et 
al. (2004) les valeurs de Nγ adoptées par DTU 13.12 sont celles de Meyerhof (1955) pour une 
fondation à base rugueuse (Tableau 1.12).  
Tableau 1.12− Valeurs des facteurs de portance, d’après DTU 13.12 (1988) 










































1.4.2. Eurocode 7 (2005) 
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La formule de calcul de la capacité portante des fondations superficielles donnée par l’Eurocode 
7 (2005) a la même structure générale que celles décrites jusqu’ici, avec trois termes comportant 
chacun un facteur de capacité portante. Les trois facteurs de portance sont donnés par les 
expressions suivantes : 


























              (1.21) 
Les valeurs de Nγ données dans le tableau 1.12 sont légèrement inférieures à celles de 
l’Eurocode 7 (2005). 
 
1.5. Calcul de la capacité portante à partir des résultats des essais in-situ 
L’estimation de la capacité portante à partir des résultats des essais in-situ est basée sur des 
méthodes empiriques directes, c’est-à-dire qu’elles relient directement, par corrélation, la 
portance de la fondation aux résultats de l’essai en place. Il n’est pas fait usage des méthodes 
classiques (méthodes en « c et φ ») traitées ci-dessus. Pratiquement, il existe de nombreuses 
méthodes ; dans ce qui suit, on se réfère aux méthodes de calcul pressiométrique et 
pénétrométrique qui sont incluses dans le fascicule 62, titre V (1993), voir Frank (1999). Le 
pénétromètre statique et le pressiomètre Ménard sont des essais fondamentaux pour les 
reconnaissances préalables à l’étude des fondations et pour leur dimensionnement. Pour le calcul 
de la portance des fondations à partir du pressiomètre Ménard ou du pénétromètre statique, le 
fascicule 62, titre V (1993), définit les catégories conventionnelles de sols données par le tableau 
1.13, en fonction de la pression limite mesurée pl par le pressiomètre Ménard ou de la résistance 
de pointe qc mesurée par le pénétromètre statique.  
 
Tableau 1.13− Définition des catégories conventionnelles des sols, d’après Frank (1999) 




A - Argiles et limons mous 
B - Argiles et limons fermes 
C - Argiles très fermes à dures 
< 0,7 
1,2 à 2,0 
> 2,5 
< 3,0 





A - Lâches 
B - Moyennement compacts 
C - Compacts 
< 0,5 
1,0 à 2,0 
> 2,5 
< 5 





A - Molles 
B - Altérées 
C - Compactes 
< 0,7 




Marnes, marno-calcaires A - Tendres B - Compacts 
1,5 à 4,0 
> 4,5 
 
Roches (1) A - Altérées B - Fragmentées 
2,5 à 4,0 
> 4,5 
 
(1) L’appellation de roches altérées ou fragmentées peut regrouper des matériaux calcaires, schisteux 
ou d’origine granitique. S’il est difficile parfois de fixer des limites précises avec les sols meubles 
qui constituent leur phase finale d’évolution, on réservera toutefois cette classification aux 
matériaux qui présentent des modules pressiométriques supérieurs à 50 à 80 MPa. 
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1.5.1. Calcul de la capacité portante à partir de l’essai au pressiomètre 
L’essai pressiométrique Ménard consiste à réaliser l’expansion horizontale d’une sonde 
cylindrique dans un forage à une profondeur donnée, sous des contraintes radiales jusqu’à la 
rupture du sol. Il permet d’obtenir une relation entre les contraintes appliquées et les 
déplacements horizontaux du forage, ce qui présente un grand avantage par rapport à d’autres 
essais in-situ, du fait qu’il permet l’analyse du comportement du sol aussi bien en déformations 
qu’à la rupture.  La Figure 1.17 montre l’analogie, à la différence d’orientation près, entre la 










                                 
 
(a) Essai pressiométrique                     (b) fondation superficielle 
Figure 1.17− Analogie entre les modes de rupture 
 
Selon le fascicule 62, titre V (1993), la contrainte de rupture q’u sous charge verticale centrée est 
donnée par la formule : 
 
*
0 .'' lepu pkqq +=                (1.22) 
où : 
uq'  : contrainte effective de rupture de la semelle sous une charge verticale centrée ; 
0'q  : contrainte verticale effective initiale du sol au niveau de la fondation ; 
*
lep  : pression nette équivalente du sol ; 
 k p  : facteur de portance pressiométrique. 
 
Dans le cas d’une couche porteuse homogène, d’épaisseur au moins égale à 1,5B au-dessous de la 
base de la fondation, on établit un profil linéaire de la pression limite nette q*l et l’on prend pour 






3/2** +=                   (1.23) 



















Figure 1.18− Définition de la pression limite nette équivalente q*le dans le cas d’une couche porteuse 
homogène (Frank, 1999) 
 
Dans le cas de sols de fondation non homogènes, ayant toutefois des valeurs de pression limite du 
même ordre de grandeur jusqu’à au moins 1,5B au-dessous de la base de la fondation, on retient 








* ........=                         (1.24) 
 
La théorie pressiométrique considère que les sols situés autour et au-dessus de la semelle 
n'interviennent pas uniquement par leur poids, comme il a été considéré précédemment, mais que 
leur résistance joue un rôle dans la contrainte ultime. Ceci est justifié par le fait que les lignes de 
glissement remontent jusqu'à la surface et ne s'arrêtent pas au niveau de la fondation comme il a 
été supposé par Terzaghi. 
Cette remarque est prise en compte en introduisant la notion de hauteur d’encastrement 
équivalente De, à ne pas confondre avec la hauteur contenue dans le sol. De est donnée par 
l´expression : 
 







1                (1.25) 
 
Pour les fondations superficielles et pour les fondations semi-profondes dont les méthodes 
d’exécution sont similaires à celles des fondations superficielles, les valeurs du facteur de 
portance kp sont données par le tableau 1.14.  
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Tableau 1.14− Facteur de portance pressiométrique (Frank, 1999) 

















B e4,06,025,018,0  1,30 1,10 

















B e4,06,05,018,0  1,80 1,40  








B e4,06,035,01  1,88 1,53 








B e4,06,05,01  2,25 1,75 








B e4,06,08,01  3,00 2,20 








B e4,06,027,013,1  2,18 1,83 









B e4,06,027,01  1,68 1,41 
 
On peut remarquer qu’il dépend du type de sol, ainsi que de la forme de la fondation ou, plus 
précisément, du rapport de ses dimensions en plan B/L (pour une semelle circulaire B/L= 1 et 
pour une semelle filante : B/L = 0) ; le facteur de portance kp croît linéairement avec 
l’encastrement relatif de la fondation De/B, où De est la hauteur d’encastrement équivalente et B 
le diamètre ou la largeur de la fondation ; pour les fondations semi-profondes, il y a lieu de 
limiter sa valeur à kpmax qui est la valeur obtenue pour De /B= 2,5. 
 
1.5.2. Calcul de la capacité portante à partir de l’essai de pénétration statique (CPT) 
L’essai de pénétration statique consiste à enfoncer dans le sol, à vitesse constante et à l’aide d’un 
vérin hydraulique, une pointe terminée par un cône. Un dispositif particulier permet de mesurer la 
résistance à la pénétration du cône, ainsi qu’éventuellement, le frottement latéral mobilisé sur une 
longueur donnée. Les classes de sol utilisées sont toujours celles définies dans le tableau 1.13 ; 
comme pour le pressiomètre, la formule générale traduit la proportionnalité semi-empirique entre 
la rupture du sol par poinçonnement sous une semelle soumise à une charge verticale centrée, et 
celle provoquée par la pointe du pénétromètre ; elle s’écrit : 
 34
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                (1.26) 
où 
ol au niveau de la base de la fondation ; 
l ; 
 : facteur de portance pénétrométrique 
ne autour de la base de 
 fondation définie, à partir d’une courbe qc(z) lissée, par (Figure 1.19) : 
 
uq' = cec qkq .'0+
: 
uq' : contrainte effective de rupture ; 
0
: résistance de pointe équivalente du so











bD ccce ∫ +−+= 33 1     (1.27) 
vec qcc résistance de po
 
          
inte qc écrêtée à 1,3 qcm : 
 
a
( )∫ +−+= aD bD ccm dzzqbaq 33 1     (1.28) 
        b = min {a,h
 
 
Figure 1.19− Définition de alente pour les fondations 
superficielles et profondes (Frank, 1999) 
          
} où h est la hauteur de la fondation dans la couche porteuse. 
 
avec a = B/2     si  B > 1 m 


















qc (courbe lissée) 
z 
 la résistance de pointe (ou de cône) équiv
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D .1                 (1.29) 
 celles des fondations superficielles, les valeurs du facteur de portance kc sont données par 
 tableau 1.15. 
 
Tableau 1.15− Facteur de portance pénétrométrique (Fran ) 
Type de sol Expression de kc carrée) filante) 
 
qce représente la résistance de pointe équivalente du sol sous la base de la fondation; 
q (z) est la résistance de pointe lissée donnée à la profondeur z par l´essai pénétrométrique. 


























































Dans ce chapitre nous avons exposé les différentes approches utilisées pour le calcul de la 
capacité portante des fondations superficielles sous charge verticale centrée ; les approches de 
calcul théorique ont une allure identique puisqu’elles sont toutes présentées selon la superposition 
de trois termes introduite par Terzaghi (1943). Cependant, les résultats obtenus par les différents 
s données par Terzaghi (1943) donnent des valeurs 
auteurs montrent la diversité des hypothèses adoptées pour le calcul du facteur de portance Nγ.  
Pour la détermination des facteurs de portance Nc et Nq, la solution de Prandtl-Reissner a été 
adoptée par différents auteurs. Les formule
plus élevées que celles de Prandtl-Reissner. 
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n et Drescher (2002) 
ents des calculs de la capacité portante est la plus avantageuse, car elle 
st pas valide dans tous les cas ; on s’intéresse dans la suite de 
étude bibliographique à la présentation de quelques facteurs qui influencent la capacité portante 
des fondations superficielles.       
 
Comme la formule de Terzaghi (1943) était et reste encore largement utilisée dans la pratique, 
plusieurs auteurs ont essayé de calculer l’erreur introduite par l’hypothèse de superposition. 
Parmi eux, on peut citer Griffiths (1982) pour les semelles filantes et Erickso
pour les semelles circulaires. Tous les auteurs confirment que cette hypothèse introduit une erreur 
dans le sens de sécurité, c’est-à-dire elle sous estime la capacité portante.     
Les calculs à la rupture ne prennent pas en compte les déformations du terrain ; par ailleurs 
l’approche en déplacem
suit l’évolution des déformation et les contraintes dans le sol depuis leur état initial jusqu’à la 
rupture. 
Le cas le plus étudié est celui d’une fondation filante sous une force verticale centrée ; 
pratiquement, cette hypothèse n’e
l’








Paramètres influençant la capacité portante  





Le premier chapitre a mis en évidence la diversité des méthodes de calcul de la capacité portante 
des fondations superficielles. La plupart des études adoptent l’hypothèse d’une semelle filante 
isolée sous charge verticale centrée, reposant sur un terrain homogène et horizontal. Ces 
hypothèses sont trop restrictives pour les besoins de la pratique ; on va  donc, dans ce chapitre, 
indiquer quelles modifications il faut apporter à l’équation (1.1) de Terzaghi, pour tenir compte 
de l’influence de certains paramètres géométriques et de chargement sur la valeur de la capacité 
portante. 
Dès l’apparition de la formule de Terzaghi, il y a eu un grand nombre de campagnes d’essais en 
laboratoire dans le but de valider ou d’améliorer son domaine de validité ; ces essais ont conduit à 
la généralisation de l’équation (1.1), par l’affectation à chaque terme de portance d’un ou 
plusieurs coefficients correcteurs. On cite à titre indicatif, les coefficients qui traduisent 
l’influence de forme et d’encastrement de la fondation, les conditions de chargement plus 
générales (charges excentrées et inclinées), et l’inclinaison de la base de la fondation ou la 
surface du sol (par exemple, Meyerhof, 1963 ; Hansen, 1970 ; Vesić, 1973). L’interférence de 
plusieurs fondations superficielles peut influencer d’une manière significative la valeur de la 
capacité portante ; également, la portance des fondations superficielles établies à proximité d’une 
pente est moins bien connue et des incertitudes subsistent dans les méthodes de dimensionnement 
concernant les réductions de portance.  
Le problème de la correction de la charge limite induite par la géométrie particulière de la surface 
libre, ainsi que les conditions de chargement générales a été abordé par différentes approches : 
expérimentalement, en vraie grandeur ou sur modèles réduits centrifugés ou à gravité normale, 
ainsi que par les méthodes analytiques et numériques citées dans le premier chapitre. Dans la 
suite, on se limitera à la présentation d’une synthèse bibliographique concernant les corrections à 
apporter à l’équation de Terzaghi, pour tenir compte de l’influence de la forme de la fondation, de 
l’influence de la proximité d’une pente et enfin de l’interférence des fondations superficielles. 




Les notations adoptées dans ce chapitre sont celles couramment utilisées pour le calcul des 
fondations superficielles. Les cas considérés dans ce chapitre sont présentés sur la Figure 2.1. 
Pour tenir compte de la forme de la semelle, de la proximité d’un talus et de l’interférence des 
semelles des coefficients correcteurs, le plus souvent issus d’expérimentations sur modèles 
réduits, ont été appliqués aux facteurs de portance. On peut écrire l’équation de la capacité 
portante sous la forme : 
 
qqqcccRcavu NqsNcsNCis
Bq ξξξγ γγβγ ++= 2                     (2.1) 
 
avec s(γ,c,q) coefficients de forme, iβ coefficient de proximité de la pente et ξ(γ,c,q) coefficients 


























L=B   semelle carrée 




Semelle située à une distance d 
de la crête d’une pente qui fait 




Interférence de deux semelles 
séparées par une distance s  
Cavité au dessous d’une 








λ = d/B 
η = D/B 
D 
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2.3. Influence de la forme de la fondation 
Afin d’estimer l’effet de la forme d’une fondation sur la capacité portante, il existe de 
nombreuses formulations des coefficients correcteurs, choisis de manière empirique ou semi-
empirique, à partir des résultats d’essais de laboratoire ou des constatations faites sur la capacité 
portante des semelles réelles. Récemment, différents auteurs ont proposé des coefficients de 
forme à partir des résultats des études numériques. Les tableaux 2.1, 2.2 et 2.3 montrent, 
respectivement, les expressions des coefficients de forme sγ, sc et sq proposées, pour le cas d’une 
semelle de dimensions B×L (largeur×longueur) ; pour les semelles circulaires et carrées le rapport 
B/L est pris égal à 1 (B/L=1).  
Tableau 2.1− Coefficient de forme sγ 
Référence Expression 







B                                         pour φ > 10° 
1                                                                            pour φ = 0 
De Beer (1970) )/(4,01 LB−  
Weiss (1970) )/(22,01 LB−  
Hansen (1970) et Vesić (1973) )/(4,01 LB−  
Gemperline (1988) )/(27,01 LB−  
Bakir et al. (1994) )/(4,01 LB−  
Eurocode 7 (2005) )/(3,01 LB−  
Zhu et Michalowski (2005) 







2 .5,0tan3,11 ϕ                            pour φ > 30° 
Lyamin et al. (2007) 
 
( ) LBs /.10336,01 −+= ϕγ ; ( )( )ϕϕγ 002,0110336,01 +−+=cirs  










Tableau 2.2− Coefficient de forme sc 
Référence Expression 







B                                            pour φ ≠ 0  
De Beer (1970) ( )( )cq NNLB //1+  
Hansen (1970) 
( )( )cq NNLB //1+                                                   pour φ ≠ 0   
( )LB /2,01+                                                            pour φ = 0   
Vesić (1973) ( )( )cq NNLB //1+  
Eurocode 7 (2005) 
( ) ( )1/1 −− qqq NNs                              conditions drainées 
( )LB /2,01+                                       conditions non drainées 
Zhu et Michalowski (2005) ( ) LB /1,0tan8,11 2 ++ ϕ  
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Tableau 2.3− Coefficient de forme sq 
Référence Expression 







B                                       pour  φ > 10° 
1,0                                                                      pour φ = 0 
De Beer (1970) ( ) ϕtan/1 LB+  
Weiss (1970) ( )LB /76,11+  
Hansen (1970) ( ) ϕsin/1 LB+  
Vesić (1973) ( ) ϕtan/1 LB+  
Gemperline (1988) ( )LD /39,01+  
Eurocode 7 (2005) ( ) 'sin/1 ϕLB+  
Zhu et Michalowski (2005) LB /tan9,11 2ϕ+  

















Loukidis et Salgado (2009) ϕ2tan9,21+=circulaireqs  
 
2.3.1. Etudes expérimentales 
Les plus anciennes expérimentations de l’influence de la forme sur la portance des semelles 
superficielles sont celles de De Beer (1970), effectuées sur modèles réduits. Afin de déterminer 
les coefficients de forme à introduire dans la formule de la capacité portante d’une fondation 
filante, De Beer (1970) a effectué un très grand nombre d’essais sur des semelles reposant sur un 
sable sec. Les expérimentations ont été réalisées sur des modèles de fondation de largeur B 
variant entre 36 et 150 cm, avec deux élancements différents, L/B = 1 et L/B = 6, correspondant 
respectivement à des semelles carrées ou circulaires et rectangulaire, respectivement. La base des 
semelles est rendue rugueuse par collage d’un matériau rugueux.  
Deux séries d’essais ont été effectuées par De Beer (1970) ; la première est réalisée sur des 
semelles posées en surface ; la seconde série est réalisée avec variation d’une surcharge q 
uniforme et répartie sur le massif. Les résultats des essais ont permis de proposer des coefficients 
de forme pour les trois termes de portance ; le coefficient sγ est donné par une expression 
indépendante de l’angle de fortement interne du sol φ alors que les coefficients sc et sq sont 
fonction de l’angle de fortement interne du sol φ. On note que le coefficient de forme sc est 
déterminé en appliquant le théorème des états correspondants de Caquot (1934). 
Afin d'étudier l'influence de la forme des fondations sur la capacité portante de semelles posées 
en surface d'un massif de sol, Weiss (1970) a effectué des essais en vraie grandeur, avec des 
semelles de largeur B égale à 0,5m et de différentes longueurs (1 ≤ L/B ≤ 13).  Le massif est 
constitué de sable dont l'angle de frottement interne est égal à 37,7°. Weiss (1970) a proposé deux 
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coefficients de forme, sγ et sq ; les résultats ont montré que la portance d’une semelle carrée non 
encastrée (D = 0), posée sur un sol frottant, représente 78% de celle d’une semelle filante de 
même largeur et posée à la surface du sol. Par ailleurs, lorsque la semelle est encastrée (0,5≤ D/B 
≤ 1), ce qui est plus souvent le cas, la semelle carrée donne une capacité portante plus élevée que 
celle d’une semelle filante.      
Gemperline (1988) a étudié, en centrifugeuse, l’effet de l’élancement des fondations sur la 
capacité portante. Les résultats montrent que la portance d’une semelle posée en surface d’un 
massif frottant (c = 0, D = 0) augmente avec l’accroissement de l’élancement. Par contre, lorsque 
la fondation est encastrée (D ≠ 0), le phénomène inverse peut se produire. Gemperline (1988) a 
proposé un coefficient de forme sγq à appliquer globalement au terme de portance Nγq, qui 
combine le terme de surface et de surcharge ; sγq est obtenu par le produit de deux coefficients sγ 
et sq qui ne dépendent pas de l’angle de frottement interne du sol φ. 
Dans le cadre de l’étude de l’effet d’échelle sur la portance des semelles circulaires et 
rectangulaires, une série d’essais en centrifugeuse a été réalisée par Kusakabe et al. (1991) pour 
différentes longueurs de semelles. Les résultats obtenus confirment que lorsque la semelle de 
largeur finie et reposant sur un sol frottant n’est pas encastrée, sa capacité portante est inférieure à 
celle d’une semelle filante ; la réduction est de l’ordre 40%.     
L’étude expérimentale de Bakir (1993), effectuée sur des modèles centrifugés a permis d’évaluer 
l’effet de la forme des semelles non encastrées (D = 0) posées sur un sable sec, avec un 
élancement compris entre 1 et 7. La Figure 2.2 donne la comparaison, présentée par Bakir et al. 
(1994), des coefficients de forme sγ. On peut remarquer que les coefficients de forme de Weiss 
(1970) et Gemperline (1988) sont en bonne concordance ; cependant, les résultats expérimentaux 




Gemperline (1988), sγ = 1-0,27(B/L) 
Weiss (1970), sγ = 1-0,22(B/L) 
De Beer (1970), sγ=1-0,4(B/L) 










Figure 2.2− Coefficient de forme sγ pour D = 0 et c = 0, d’après Bakir et al. (1994) 
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2.3.2. Etudes théoriques 
Les données bibliographiques concernant les études théoriques montrent la diversité des 
approches utilisées pour traiter le sujet des semelles circulaires sous charge verticale centrée. Le 
Tableau 2.4 récapitule les travaux les plus marquants sur la capacité portante des semelles 
circulaires. On remarque que même si la littérature géotechnique est riche en ce qui concerne le 
comportement de semelles circulaires sous une charge verticale centrée, elle ne comporte pas 
beaucoup de solutions concernant l’évaluation des coefficients de forme. 
 
Tableau 2.4 - Récapitulation des travaux sur la capacité portante des fondations superficielles 
circulaires, d’après Chatzigogos (2007) 
Référence Ans Sol Méthode Commentaire 
Levin 1955 sol cohérent Analyse limite. Théorème cinématique Champ de vitesse axisymétrique 
Shield 1955 sol cohérent Méthode des lignes de glissement 
Champ de contrainte complet ; semelle 
rigide lisse Nmax = 5.69cA 
Eason et Shield 1960 sol cohérent Méthode des lignes de glissement 
Champ de contrainte complet ; semelle 
rigide rugueuse Nmax = 6.05cA 
Cox,  





Méthode des lignes de 
glissement 
Différentes configurations avec et sans 
poids volumique 
Salençon 
et Matar 1982 
sol cohérent 
et frottant et 
hétérogène 
Méthode des lignes de 
glissement 
Calcul global de plusieurs 
configurations. Coefficient de forme 







Méthode des lignes de 
glissement Gradient vertical de cohésion 
Kusakabe 
et al. 1986 
sol cohérent 
hétérogène Approche cinématique Gradient vertical de cohésion 
Bolton et Lau 1993 sol frottant Méthode des lignes de glissement 
Calcul des facteurs de portance Nγ’ et 
Nq’, semelle rigide rugueuse et lisse 
Tani .et Craig 1995 sol cohérent hétérogène 
Méthode des lignes de 
glissement. Tests en 
centrifugeuse 
Gradient de cohésion. Comparaison 
semelles filantes - semelles circulaires 
Salençon 2002 sol cohérent 
Approche statique et 
cinématique du calcul à la 
rupture 
Effet de confinement du sol de 







par différences finies 
Calcul des facteurs de portance Nγ’ et 
Nc’, semelle rigide rugueuse et lisse 
Martin 2003 sol cohérent et frottant 
Méthode des lignes de 
glissement Calcul des trois facteurs de portance 
Salgado et al. 2004 sol cohérent hétérogène 
Analyse limite numérique 
Théorèmes statique et 
cinématique 
Facteurs de profondeur d'encastrement 
Lee et Salgado 2005 différents sols  étudiés 
Analyses numériques par 
éléments finis - essais in 
situ 
Effets de DR, K0 et largeur de la semelle 
Lee et al. 2005 sol cohérent et frottant 
Evolution élasto-plastique 
par éléments finis Effet de la surcharge 
Lyamin et al.  2007 sol frottant 
Analyse limite numérique 
Théorèmes statique et 
cinématique 
Evaluation des coefficients de forme sγ 
et sq 
Loukidis et 
Salgado 2009 sol frottant 
Evolution élasto-plastique 
par éléments finis 
Evaluation des coefficients de forme sγ 
et sq 
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Parmi les travaux les plus récents on peut citer ceux de Lyamin et al. (2007) ; par application de 
la théorie des bornes supérieure et inférieure de l’analyse limite, en utilisant la méthode des 
éléments finis ; cette étude a permis de proposer des expressions pour le calcul de sγ et sq ; le 
coefficient sq  est fonction du rapport D/B, où D est la profondeur d’encastrement de la fondation. 
Le travail de Loukidis et Salgado (2009), en utilisant des calculs élasto-plastiques, a permis aussi 
de donner deux expressions pour calculer les coefficients sγ et sq d’une semelle circulaire dans un 
sol frottant, en considérant une règle d’écoulement associée.  
Les Figures 2.3 et 2.4 donnent la comparaison présentée par Loukidis et Salgado (2009), des 
coefficients de forme sγ et sq pour le cas d’une semelle circulaire ; cette comparaison met en 
évidence la dépendance des coefficients de forme de l’angle de frottement interne du sol φ ; dans 
tous les cas, on peut remarquer l’accroissement des coefficients de forme avec l’augmentation de 
φ. L’équation de Meyerhof (1963) sous-estime le facteur sγ pour les grandes valeurs de l’angle de 
frottement interne du sol. Par ailleurs, la Figure 2.4 montre la faible influence de φ sur le 

















Loukidis et Salgado (2009) (ψ = φ) 
Loukidis et Salgado (2009) (ψ < φ) 
Martin (2003) 
Borne inférieure, Lyamin et al. (2007) 
Borne supérieure, Lyamin et al. (2007) 
Meyerhof (1963) 


































Loukidis et Salgado (2009) (ψ = φ) 





Loukidis et Salgado (2009) (équation du tableau 
Figure 2.4− Coefficient de forme sqcirculaire d’après Loukidis et Salgado (2009) 
 
Si le problème de la capacité portante des semelles circulaires a fait l’objet de très nombreuses 
études théoriques, il n’en est pas de même de la capacité portante des semelles rectangulaires et 
carrées. Dans le domaine de l’analyse limite par l’approche cinématique, Michalowski (2001) a 
considéré une certaine classe des champs de vitesse tridimensionnels, pour étudier des semelles 
carrées et rectangulaires posées sur des milieux frottants. Il a pu les intégrer afin d’obtenir la 
puissance résistante totale du système, en transformant l’intégrale volumique en un intégrale 
surfacique au moyen du théorème de la divergence. Par ailleurs, Zhu et Michalowski (2005) ont 
appliqué des calculs élasto-plastiques au système tridimensionnel en utilisant la méthode des 
éléments finis, pour déterminer les expressions des trois coefficients forme des semelles carrées 
et rectangulaires. Le sol a été traité comme un matériau de Mohr-Coulomb avec une loi de 
comportement non associée.  
On note aussi que la technique susmentionnée de Lyamin et al. (2007) a été appliquée pour les 
semelles carrées et rectangulaires. Les Figures 2.5 et 2.6 présentent respectivement les coefficients sγ 
et sq obtenus par Lyamin et al. (2007) ; il est intéressant de noter que le coefficient sq  est donné 
en fonction du rapport D/B. 
 
 































































Figure 2.6− Coefficient de forme sq en fonction des rapports B/L et D/B d’après Lyamin et al. (2007) 
(a) φ = 25° ; (b) φ = 30° ; (c) φ = 35° ; (d) φ = 40° ; (b) φ = 45°  
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2.4. Influence de la proximité d’une pente 
La configuration particulière d’une fondation située au voisinage d’une pente est un cas 
fréquemment rencontré dans la pratique, notamment pour les culées de ponts. Ce problème a fait 
l’objet d’essais en vraie grandeur ou sur modèles réduits centrifugés ou à gravité normale. Par 
ailleurs, certains auteurs ont développé des méthodes théoriques pour l’évaluation de la portance 
d’une fondation filante au bord d’une pente. 
2.4.1. Etudes expérimentales 
Bakir et al. (1994) ont présenté une synthèse des recherches expérimentales, effectuées pour 
l’étude d’une fondation filante à proximité d’un talus. Dans le domaine des expérimentations en 
vraie grandeur, on trouve les travaux de Shields et al. (1977) et Bauer et al. (1981). La Figure 2.7 
montre l’ensemble des emplacements testés ; les essais ont été effectués sur des semelles de 
0,3 m et 0,6 m de largeur et de 2 m de longueur, encastrées à différentes profondeurs dans des 
massifs de sable reconstitués, avec deux indices de densité, 92% et 71%, en considérant l’effet 
d’une pente d’angle β = 26,6° (pente 1/2). Pour assurer un état bidimensionnel de déformation, 








λ = d/B 
 
η = D/B 
Semelle B = 0,6 m 
Semelle B = 0,3 m 
 
 
λ = d/B 








Figure 2.7− Emplacements des semelles dans les essais de Shields et al. (1977) et Bauer et al. (1981) 
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Les auteurs ont déterminé les facteurs de portance Nγq = 2qu/γB, où qu est la charge de rupture. 
L’analyse des résultats obtenus a conduit à la proposition d’un réseau d’isovaleurs du facteur 
expérimental de capacité portante. On note qu’aucun essai sur plan horizontal n’été effectué, ce 
qui ne permet pas de déterminer des valeurs expérimentales du coefficient réducteur iβ ; ce 
dernier est, par définition, le rapport de la capacité portante d’une fondation établie au voisinage 
d’une pente à la capacité portante de la même fondation non encastrée (D = 0), établie sur le 













i                            (2.2) 
Kimura et al. (1985) ont effectué une série d’essais sur modèles centrifugés à 30g, simulant une 
semelle filante à base rugueuse, de 1,2m de largeur, sur des massifs de sable dense (ID=90%) en 
considérant différentes pentes, d’angles β = 25°, 30° et 35°. Les configurations expérimentales 
sont résumées sur la Figure 2.8. D’autre part, on la Figure 2.9 donne les résultats expérimentaux 


















d/B = 0, 0,5, 1, 1,5, 2  
β = 25°, 30°, 35° 
iβ 
d/B 
Figure 2.9− Evolution de iβ en fonction de la distance relative d/B, (Kimura et al., 1985) 
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Terashi et Kitasume (1987) ont également effectué des essais sur modèles centrifugés à 60g, 
représentant des semelles filantes de largeur B = 2,4m. Les expériences ont été conduites sur des 
massifs symétriques de sable dense avec une pente d’angle β = 26,6°. Les configurations 
expérimentales testées sont présentées sur la Figure 2.10. Les résultats des coefficients réducteurs 
iβ sont données sur la Figure  2.11 ; on note qu’au bord de la pente la portance n’est que 40% de 
celle obtenue sur un sol horizontal.  
 
d B d  
   
 













Figure 2.11− Evolution iβ en fonction de la distance relative d/B, (Terashi et Kitasume, 1987) 
 
Gemperline (1988) a réalisé une importante série d’essais sur des modèles centrifugés, en 
considérant un sol pulvérulent et en faisant varier les paramètres géométriques et mécaniques  (B, 
L/B, d/B, D/B, β, γ, φ). La Figure 2.12 récapitule les différents cas examinés. On remarque que 
tous les essais ont été réalisés sur des semelles établies en amont de la crête d’une pente d’angle β 
= 26,6° ou 33,7° (pente 1/2 ou 2/3) ; les élancements L/B testés ne dépassent pas 6 et la largeur de 
la semelle varie entre 0,61 m et 1,83 m. Cependant, aucun dispositif particulier pour simuler un 




d/B= 0,25, 1, 2, 3 











η = D/B 
λ = d/B 
 
β = 26,6° ou 33,7° 
 
Figure 2.12− Configurations testées par Gemperline (1988) 
 
En se basant sur les résultats de 215 essais, Gemperline (1988) a proposé une équation pour la 
détermination du facteur de portance Nγq utilisé dans l’équation de capacité portante de Meyerhof 
(1951) : 
qu BNq γγ5,0=                   (2.3) 
L’équation de Gemperline (1988) s’écrit :         
( ) ( ) ( ) ( ) ( ) ( )








           (2.4) 
avec  ;( ) ( )386,21159,010 −= ϕϕf ( ) ( )BBf 10log2,034,010 −=  ; ( ) ( )BDBDf /65,01/ +=  ; ( ) ( )LBLBf /27,01/ −=   
( ) ( )( ) ( )LDLBBDLBBDf /39,01//39,01/,/ +=+=
( )
 
( )[ ] ( )[ ]{ }βββ tan/2/2tan118,01/, 22 BdBdf +−−−=                                        
( ) ( ) ( )[ ] ( )[ ]{ }βββ tan/2/2tan11/6,01/,/, 22 BdLBLBBdf +−−+=  
( ) ( ) ( )[ ]{ }βββ tan/2/2tan/33,01/,/, 2BdBDBDBdf ++=  
Pour calculer f(B) la largeur B est en pouces, on note aussi que l’équation de Gemperline n’est 
pas valide pour des angles β supérieurs à 45°. Le rapport entre le facteur de portance Nγq d’une 
semelle établie au voisinage d’une pente et le facteur de portance de référence NγqR de la même 
semelle non encastrée (D = 0), établie sur le même sol à surface horizontale, correspond donc au 
coefficient réducteur de portance iβ. L’équation (2.5) proposée par Gemperline pour le coefficient 
réducteur iβ est fonction de l’angle β de la pente, par rapport à l’horizontale, et de la distance 
relative d/B de la fondation du bord du talus ainsi que du rapport D/B. 














































































                                              (2.5) 
Dans le cas d’une semelle non encastrée (D/B=0), l’équation (2.5) devient : 
( )[ ] ( ) βββ tan/2 2tan118,01 22 Bdi +−−−=                                                                              (2.6) 
Il est à noter que cette expression ne dépend pas ni de la densité du sol, ni de l’angle de 
frottement interne φ du sol. Les Figures  2.13 (a et b) montrent une représentation graphique de 
l’équation (2.5) pour deux pentes d’angle β = 26,6° ou 33,7° (pente 1/2 ou 2/3), respectivement. 
Cependant, l’équation (2.5) a été appliquée par Shields et al. (1990) pour des configurations non 
testées par Gemperline,  c’est-à-dire pour  λ > 1,5 et η = D/B > 1. Pour calculer NγqR, Gemperline 
donne la relation suivante : 
( )[ ] ( )[ ]BqRN 10log2,034,0386,21159,0 1010 −− ⋅= ϕγ               (2.7) 








                                            
(a)                                                                          (b) 
Figure 2.13− Contour de portance obtenus par l’équation de Gemperline (1988) 
 d’après Shields et al. (1990), (a) β = 26,6 ; (b) β = 33,7 
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La Figure 2.14 (a) montre une comparaison entre les contours de portance, obtenus par l’équation 
(2.5) de Gemperline et ceux tracés à partir des résultats des essais effectués par  Shields et al. 
(1977) et Bauer et al. (1981). On remarque que l’équation de Gemperline surestime la capacité 
portante, lorsque λ et η sont supérieurs à 2. L’équation (2.5) a été établie en considérant les 
configurations testées par Gemperline (1988). Shields et al. (1990) ont élargi les contours de 
portance de Gemperline, pour le cas des semelles établies sur la pente ; la Figure 2.14 (b)  
présente cette extension. 
 
(a)                                                                          (b) 
 
Figure 2.14− Comparaison entre les résultats expérimentaux de Shields et al. (1977) et Bauer et al. (1981) 
et ceux calculés par l’équation de Gemperline (1988) d’après Shields et al. (1990) 
(a) l’équation de Gemperline ; (b) extension  de l’équation de Gemperline 
 
Les essais réalisés en centrifugeuse du Laboratoire Central des Ponts et Chaussées (LCPC) à 
Nantes par Garnier et Rault (1988) puis Bakir (1993), ont permis de proposer une autre 
expression pour déterminer le coefficient réducteur iβ. Au total, près de 80 essais ont été effectués 
simulant des semelles carrées ou filantes de largeur B = 0,3m et 0,9m ; dans tous les cas les 
semelles sont posées en surface libre (D/B = 0) . La plupart des essais ont été effectués sur des 
massifs de sable moyennement dense et pour trois pentes d’angles β = 18,4°, 26,6° et  33,7°. 
Bakir (1993) propose une expression de iβ en fonction de la distance relative d/B et de l’angle de 
la pente β ; cette expression reflète bien l’ensemble des résultats expérimentaux obtenus ; elle est 
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diBd                                                                                (2.8) 
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On note qu’elle ne dépend pas non plus de φ. Cette expression a été adoptée par le règlement 
français de conception et calcul des fondations et des ouvrages de génie civil, le Fascicule 62 
Titre V (1993), en utilisant α = 8, ce qui introduit une minoration de la capacité portante de la 
fondation au bord d’un talus. Il est vraisemblable que cette expression sera reprise dans la future 
norme française sur les fondations superficielles, complétant l’Eurocode 7 (2005).  
Les essais effectués par Bakir (1993) ont confirmé que la pente n’influence pas la portance d’une 
semelle située à une distance relative d/B supérieure à 6. Egalement, la visualisation des 
mécanismes de rupture a permis de remarquer des surfaces de glissement qui délimitent trois 
zones bien distinctes (Figure 2.15) : 
- la première zone (notée I) est constituée par un coin de massif de section triangulaire ayant 
pour base la fondation. On voit que la dissymétrie de ce coin par rapport au plan de symétrie 
longitudinal du modèle s’accentue lorsque d/B diminue ; 
- la seconde zone (notée II) est formée par un secteur dont le sommet est le bord aval de la 
fondation ; 
- enfin, la troisième zone (notée III) est délimitée par la surface libre du massif, la surface de 
glissement aval de la zone II et un plan inférieur dont l’inclinaison par rapport à l’horizontal 












Figure 2.15− Schémas de rupture observés par Bakir (1993) 





(a) d/B = 0 




1,5 à 2B 
(b) d/B = 1 





2 à 2,5B 
(c) Sol horizontal 
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La Figure 2.16 donne la comparaison, présentée par Bakir et al. (1994), des coefficients 
réducteurs de portance iβ, obtenus par différents auteurs. On peut remarquer que les données 












         Gemperline (1988) 
         Garnier et Rault (1988) 
         Bakir (1993) 
        Terashi et Kitasume (1987) 




Figure 2.16− Synthèse des résultats expérimentaux des coefficients réducteurs iβ, (Bakir et al., 1994) 
 
Dans le domaine des essais sur modèles réduits à gravité normale, on trouve les expérimentations 
de Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971), où le sol a été représenté par un empilement aléatoire de 
cylindres de duralumin, parallèles, horizontaux, de même longueur (6cm) et de deux diamètres 
différents, 3 et 5 mm.  Le dispositif expérimental est représenté sur la Figure 2.17. Le matériau 
bidimensionnel utilisé est caractérisé par un poids volumique de 21,6 kN/m3 et un angle de 
frottement interne de 26° ; les essais ont été effectués sur diverses formes de remblais en 
considérant différentes pentes, avec trois largeurs de semelles en bois rigide (45, 32 ou 23,5cm). 
A titre d’exemple, on présente sur la Figure 2.18 les résultats du facteur de portance Nγβ obtenus 
expérimentalement pour trois formes de remblais. On peut remarquer que la valeur de Nγβ, 
obtenue dans le cas du remblai symétrique est inférieure à celle que l’on obtient pour un remblai 
dissymétrique, dont la pente la plus forte est égale à celle du remblai symétrique.     




Figure 2.17− Dispositif expérimental de Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971) 
 
Figure 2.18− Comparaison des valeurs expérimentales de Nγβ obtenues pour diverses formes de remblais, 
d’après Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971) 
 
Lebègue (1973) a considéré deux séries d’expérimentations pour des semelles reposant au 
sommet d’une pente. La première série a été réalisée à petite échelle, avec une semelle de largeur 
B = 6cm et de longueur 20cm, placée entre les deux faces verticales opposées d’une cuve de 
20cm d’épaisseur. La deuxième série a été réalisée en semi-grandeur, avec une semelle de largeur 
B = 20cm et de longueur 100cm, foncée par un vérin dans une fosse de section carrée de 3m de 
côté. Dans les deux séries, le milieu expérimenté est un gros sable de rivière sec. Les essais ont 
été réalisés en considérant diverses densités, avec une semelle posée sur la surface libre du sol et 
à deux profondeurs, pour différentes pentes d’angle  β =10°, 20° et 30°. Les expérimentations de 
Lebègue (1973) ne permettent pas d’avoir l’évolution de la portance en fonction de la distance 
relative d/B. 
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2.4.2. Etudes théoriques 
Pour calculer la capacité portante d’une fondation établie en bord d’une pente, Meyerhof (1957) a 
proposé une expression associant les facteurs de portance Nγ, Nq d’une part, et Nc, Nq d’autre part. 
La capacité portante est donnée, selon  Meyerhof (1957), par :  
 
cqqu cNBNq += γγ5,0              (2.9) 
 
Meyerhof (1957) a utilisé la méthode d’équilibre limite pour étudier deux configurations d’une  
semelle rugueuse par rapport à la pente. Dans le premier cas, l’auteur examine la capacité 
portante d’une semelle posée sur la pente ; dans le deuxième cas, la semelle est située à proximité 





Figure 2.19− Surface de rupture d’après Meyerhof (1957) 
(a) semelle rugueuse sur la pente ; (b)  semelle rugueuse située à proximité d’une pente  
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L’évolution de Nγq et Ncq a été présentée par Meyerhof (1957) pour différentes configurations 
géométriques. Ces facteurs dépendent de l’angle de frottement interne du sol et de l’angle de la 
pente, β. La Figure 2.20 (a) et (b) montre respectivement la variation des facteurs de portance Nγq 
et Ncq en fonction de l’angle β, dans le cas  d’une semelle posée sur la pente. D’autre part, la 
Figure 2.21 (a) et (b) présente, respectivement, l’évolution des facteurs de portance Nγq et Ncq, en 
fonction de la distance relative d/B (d est noté b sur les figures 2.19 à 2.21).   
                                   
(a)                                                                          (b) 
Figure 2.20− Variation des facteurs de portance en fonction de l’angle β, dans le cas d’une semelle 
rugueuse posée sur la pente  d’après Meyerhof (1957) 
(a) facteur de portance Nγq ; (b)  facteur de portance Ncq 
          
(a)                                                                          (b) 
Figure 2.21− Variation des facteurs de portance en fonction de l’angle β, dans le cas d’une semelle 
rugueuse située à proximité d’une pente d’après Meyerhof (1957) 
(a) facteur de portance Nγq ; (b)  facteur de portance Ncq 




Hansen (1970) a proposé des coefficients correcteurs pour les fondations filantes non encastrées, 
établies en tête d’un talus et soumises à une charge verticale centrée ; Hansen donne le même 
coefficient de correction pour le terme de surface et le terme d’encastrement, sous la forme : 
( 5tan5,01 βγββ −== iiq                                                                                                         (2.10) 
 
Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971) ont étudié le problème d’une fondation au bord d’une pente, 
par des  calculs basés sur la méthode des lignes de glissement. L’étude a été abordée dans le cas 
d’une fondation bidimensionnelle, établie au sommet d’une pente symétrique et dans laquelle elle 
est enterrée à la profondeur, en considérant des petits rapports D/B. La Figure 2.22 (a) et (b) 
montre les schémas de calcul retenus. 





















Figure 2.22− Schéma de calcul des coefficients de portance d’après Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971) 
(a) calcul des coefficients Ncβ et Nqβ ; (b) calcul du coefficient Nγβ 
 
Pour la détermination des facteurs de portance Nγβ, Ncβ et Nqβ, Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971) 
adoptent l’hypothèse de superposition de Terzaghi et considèrent un coin de sol indéformable 
d’angle  β1 sous la fondation. La méthode consiste alors à calculer la butée mobilisable sous ce 
bloc et à chercher la géométrie du coin qui conduit aux efforts minimaux. La pression limite est 
ensuite déterminée par un équilibre statique entre efforts appliqués et la force de butée. D’une 
manière générale, les calculs montrent que l’angle β1 du coin optimal est proche à 1,2φ pour les 
angles de frottement φ > 25° (Figure 2.23).  




Figure 2.23− Courbe de Nγβ  en fonction de l’angle β1, pour φ = 40°  
Pour tenir compte le cas d’une fondation encastrée et éloignée de la pente (d/B ≠ 0, D ≠ 0), 
Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971) ont proposé une méthode qui consiste à déterminer une pente 
équivalente d’angle β’ , utilisée à la place de l’angle β ; on note que dans le milieu fictif, le réseau 
des lignes de glissement est le même, ce qui n’est plus vrai pour les petites distance d. Par 
définition, la pente équivalente est la pente issue du bord de la fondation qui donne la même force 
portante que le massif réel. Les auteurs ont établi des abaques permettant d’obtenir 
immédiatement la valeur de β’. 
La méthode des lignes de glissement a également été utilisée par Graham et Hovan (1988). Le 
problème est traité dans le cas d'une fondation bidimensionnelle, établie sur un sol sans cohésion, 
en considérant le critère de Mohr-Coulomb. La Figure 2.24 montre le schéma de rupture adopté 










Figure 2.24− Schéma de rupture dans le cas d/B = 0 et D = 0, d’après Graham et Hovan (1988) 
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Dans le cas d’une fondation encastrée et située à proximité d’une pente, Graham et Hovan (1988) 
utilisent l’équation (2.3), avec Nγq =f(φ, D/B) ; lorsque D/B = 0, Nγq = Nγ. La Figure 2.25 (a) et 
(b), compare les résultats théoriques de Nγq obtenus par Graham et Hovan (1988), avec ceux 
















       Théoriques Graham et Hovan (1988) 
       Expérimentaux Shields et al. (1977) 
       Théoriques Graham et Hovan (1988) 
       Expérimentaux Shields et al. (1977) 
(b) 
 
Figure 2.25− Résultats théoriques et expérimentaux de Nγq, pour B = 30cm (Graham et Hovan, 1988)  
(a) Sable compact, φ = 37° ; (b) sable dense φ = 41° 
 
Saran et al. (1989) ont appliqué la méthode d’équilibre limite et la méthode d’analyse limite, pour 
déterminer les trois facteurs de portance Nγ, Nc et Nq des fondations établies à proximité d’une 
pente.  La Figure 2.26 montre le schéma de rupture et les principales hypothèses adoptées par les 
auteurs. On note que la méthode utilisée par Saran et al. (1989) donne les valeurs les plus grandes 







Figure 2.26− Schéma de rupture, d’après Saran et al. (1989) 
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Narita et Yamaguchi (1990) ont étudié la capacité portante de fondations établies à proximité 
d’une pente, à partir d’un concept d’équilibre limite et en supposant que la surface de rupture 
n’est composée que d’une seule spirale logarithmique (Figure 2.27). La méthode consiste alors à 
rechercher la spirale conduisant à la charge limite la plus faible. Le sol a été considéré frottant et 
cohérent régi à la rupture par le critère de Mohr-Coulomb. Les résultats obtenus montrent que la 
méthode de la spirale logarithmique surestime la capacité portante d’une fondation à proximité 
d’une pente. 
 
Figure 2.27− Schéma de rupture, d’après Narita et Yamaguchi (1990) 
 
La contribution présentée par de Buhan et Garnier (1994), en appliquant la théorie du calcul  à la 
rupture, a permis d’évaluer les conditions de stabilité d’une semelle filante située à proximité 
d’une pente. De la même manière, de Buhan et Garnier (1998) ont étudié le problème des 
semelles rectangulaires à proximité d’une pente. Un calcul élasto-plastique par éléments finis a 
été effectué par Maloum et Sieffert (2002), en utilisant le code CESAR-LCPC, pour l’étude d’une 
fondation superficielle filante au voisinage d’une pente, sollicité par un chargement centré, 
vertical ou incliné.  
Magnan et al. (2004) ont obtenu des résultats pour le cas d’une fondation superficielle filante, 
établie à proximité d’un talus et sollicitée par un chargement excentré, vertical ou incliné, en 
utilisant des calculs par éléments finis avec le code CESAR-LCPC, basés sur des calculs élasto-
plastiques (module MCNL), ainsi que sur l’analyse cinématique régularisée (module LIMI). Le 
concours de prévision organisé à l’occasion du symposium international, FONDSUP 2003 
(Droniuc et Magnan, 2004) a permis de traiter la portance d’une fondation superficielle filante et 
carrée, placée à proximité d’un talus et soumise à une charge excentrée et inclinée.            
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2.5. Influence de l’interférence des fondations superficielles 
Les études de la capacité portante des fondations superficielles ont tendance actuellement à 
s’appuyer sur l’hypothèse d’une semelle isolée ; en pratique une fondation est souvent en 
interférence avec d’autres fondations. L’influence de l’interférence des fondations superficielles a 
été étudiée pour la première fois par Stuart (1962), qui a proposé l’équation (2.11), pour le calcul 
de la charge limite, en considérant un sol purement frottant et chargé latéralement. 
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ +⋅= qqu qNNBBQ ξξγ γγ2                    (2.11)  
où ξγ et ξq, sont des coefficients correcteurs pour tenir compte de l’interférence de deux 
fondations superficielles. Si la pression de surcharge est exprimée en fonction de B, γ et du 
rapport entre la hauteur d’encastrement et la largeur de la semelle (D/B), Stuart (1962) donne 
l’équation suivante : 
qqu NBQ γγξγ 2=                                       (2.12) 
où ξγq, est un coefficient correcteur et Nγq est un facteur de portance qui dépend du rapport D/B et 
de l’angle de frottement interne φ du sol.  
On note que les coefficients correcteurs (ξγ, ξq et ξγq) ont été définis comme le rapport : 







q=γγξ                                                                                                                      (2.13) 
où qu(int) est la capacité portante d’une semelle dans le cas de l’interférence avec une autre 
semelle; qu(iso) est la capacité portante d’une semelle de même dimension, considérée isolée et 
établie sur le même sol.  
Dans ce qui suit, on présente les différentes études expérimentales et théoriques consacrées au 
problème de l’interférence des fondations superficielles.   
 
2.5.1. Etudes expérimentales 
Les expérimentations de l’interférence des fondations superficielles sont relativement rares, les 
plus anciennes sont celles effectuées par Stuart (1962) sur modèle réduit non centrifugé. Les 
essais ont été réalisés sur un sable compact, en utilisant deux semelles en bois de largeur 2,54 cm 
et 33 cm de longueur ; Stuart (1962) a considéré également deux paires de petites semelles en 
acier et en bois de largeur 1,27 cm et 22,86 cm de longueur. Stuart donne peu de détails sur la 
méthode de préparation du sol testé et la nature de l’interface. La Figure 2.28 regroupe les 
résultats expérimentaux et théoriques des coefficients correcteurs, obtenus par Stuart (1962).  

















Espacement entre les centres des deux semelles
Figure 2.28− Comparaison entre les résultats expérimentaux et théoriques de Stuart (1962) 
 
On note que le coefficient correcteur ξγq est donné en fonction du rapport D/B, de l’espacement 
mesuré entre les centres des deux semelles, de l’angle de frottement interne φ du sol et de l’angle 
de frottement δ de l’interface sol-fondation.  
Dans le cas d’une semelle lisse, on peut remarquer le bon accord entre les résultats 
expérimentaux et théoriques de Stuart (1962) ; la courbe des coefficients correcteurs ne passe pas 
par un pic. Stuart indique que les semelles testées ne sont pas parfaitement lisses ; les mesures 
donnent un angle de frottement d’interface δ = 10°. Par ailleurs, les essais sur les semelles 
rugueuses donnent généralement des coefficients correcteur inférieurs à ceux obtenus par la 
théorie de Stuart (1962) ; ce résultat a été confirmé par West et Stuart (1965) qui ont effectué des 
essais sur un sable, dans un modèle réduit à gravité normale, afin d’étudier la charge inclinée due 
à l’interférence de deux semelles filantes rugueuses, de largeur 4,45 cm et 60,96 cm de longueur.  
Das et Larbi-Cherif (1983) ont effectué plusieurs séries d’essais sur un modèle réduit à gravité 
normale, pour étudier l’influence de l’interférence de deux semelles filantes rugueuses de largeur 
5,8 cm et de longueur 30,48 cm. Les expérimentations ont été réalisées sur un sable de poids 
volumiques maximal de 17,59 kN/m3 et minimal de 14.26 kN/m3. La Figure 2.29 montre une 
comparaison entre les résultats des coefficients correcteur ξγ obtenus expérimentalement (φ = 
38°), par Das et Larbi-Cherif (1983) et ceux calculés par la théorie de Stuart (1962). On peut 
clairement noter que l’étude expérimentale de Das et Larbi-Cherif (1983), donne toujours des 
coefficients correcteurs ξγ inférieurs à ceux calculés par la méthode théorique de Stuart (1962). 
 
 

















Espacement entre centres des deux semelles
Figure 2.29− Comparaison entre les coefficients correcteurs ξγ obtenus par les essais de Das et Larbi-
Cherif (1983) et ceux calculés par la théorie de Stuart (1962), d’après Das et Larbi-Cherif (1983) 
 
Pour l’étude de la capacité portante dans le cas de l’interférence de trois semelles filantes, un 
programme d’essais a été réalisé par Graham et al. (1984), sur un modèle réduit à gravité 
normale. Deux séries d’expérimentations ont été effectuées sur deux sables différents ; les effets 
de la rugosité des semelles et de la distribution des charges ont également été examinés. Dans la 
première série, les semelles utilisées sont en acier de largeur 7,5 cm et de longueur 20 cm ; le 
sable sec est caractérisé par un poids volumique de 16,9 kN/m3. La même intensité de 
chargement a été appliquée sur les trois semelles. Dans la seconde série d’essais, Graham et al. 
(1984) ont utilisé des semelles en aluminium de largeur 1,9 cm, 3,8 cm et 7,6 cm avec une 
longueur de 30,5 cm, sur un sable de poids volumique 16,0 ±0,1 kN/m3. La semelle centrale a été 
chargée indépendamment des deux semelles de rive, qui sont connectées d’une manière rigide 
pour avoir le même déplacement vertical. Le contact entre les semelles d’aluminium et le sol est 
caractérisé par deux angles de frottement, δ = 23° et 14° pour les cas d’une semelle rugueuse et 
lisse, respectivement.  
Les essais dans lesquels l’interférence a été examinée ont été réalisés sur des semelles de largeur 
3,8 cm. Le rapport entre la charge appliquée sur les semelles de rive et la charge appliquée sur la 
semelle centrale, a été défini par le facteur λ. D’autre part, Graham et al. (1984) ont défini le 
coefficient correcteur ξγ comme le rapport de la capacité portante de la semelle centrale à la 
capacité portante de la même semelle, considérée isolée et posée sur le même sol.  
La Figure 2.30 montre les coefficients ξγ obtenus par les essais de Graham et al. (1984). Le 
coefficient correcteur augmente avec la diminution de la charge appliquée sur les semelles de rive 
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(λ = 50%, 75%), c’est-à-dire la capacité portante de la semelle centrale augmente lorsque l’on 
réduit le rapport λ. Graham et al. (1984) indiquent aussi que le coefficient correcteur n’est pas 















 la semelle 
Figure 2.30− Coefficients correcteurs ξγ obtenus par les essais de Graham et al. (1984) 
 
Afin d’étudier l’influence de l’interférence de deux semelles filantes et carrées, dans le cas d’un 
sable renforcé par géogrille, Kumar et Saran (2003) ont effectué 74 essais sur un modèle réduit à 
gravité normale, en utilisant des semelles en acier de dimensions 10cm×86cm et 17,5cm×17,5cm. 
L’objectif des essais est l’évaluation de l’influence de l’espacement entre les semelles, des 
dimensions et de la continuité ou la discontinuité des couches de renforcement, sur la capacité 
portante. Tous les paramètres testés sont indiqués sur la Figure 2.31. L’angle de frottement 
interne du sable utilisé est 37° ; cependant, il n’y a pas d’indication concernant les 
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Figure 2.31− Paramètres testées par Kumar et Saran (2003) 
(a) renforcement continu ; (b)  renforcement discontinu 
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La Figure 2.32 montre la variation des coefficients correcteurs en fonction de la distance relative 
s/B et le nombre de couches de renforcement (N). Les résultats des essais ont montré une 
influence non significative de l’interférence sur la capacité portante, dans le cas de semelle carrée 
sur un sable renforcé. Par ailleurs, une amélioration considérable de la capacité portante a été 
















                                                 (a)                                                             (b) 
Figure 2.32− Coefficients correcteurs ξγ obtenus par les essais de Kumar et Saran (2003) dans le cas d’un 
renforcement continu (a) semelle filante ; (b) semelle carrée 
 
Un enrichissement des données expérimentales pertinentes a été proposé par Hazell (2004), pour 
le problème de la capacité portante, dans le cas de l’interférence de deux semelles filantes. Les 
essais de  Hazell (2004) ont été réalisés dans un modèle réduit à gravité normale, en utilisant des 
semelles lisses et rugueuses de largeur B = 2,5 cm et de longueur L = 20 cm, sur un sable lâche ou 










Figure 2.33− Dispositif expérimental de Hazell (2004) 
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A titre d’exemple, les Figures 2.34 et 2.35 montrent les résultats des coefficients ξγ obtenus par 
les essais de Hazell (2004), pour un sable dense et lâche, respectivement. Dans les deux cas les 
courbes correction-espacement ont la même allure, quand la distance relative s/B augmente ; ξγ 
passe par un pic, puis décroît progressivement jusqu’à une valeur stable égale à 1. Cependant, il y 
a des différences entre les courbes lorsque l’on examine plus en détail ; pour une semelle 
rugueuse sur un sable dense ξγ passe par un pic qui indique une valeur égale à 1,8 lorsque la 
distance relative est s/B = 0,2 ; par ailleurs, pour la semelle rugueuse sur un sable lâche ξγ atteint 
une valeur maximale de 1,4 à une distance relative s/B = 0,6. On note aussi une influence 
négligeable de l’interférence dans le cas d’un sable lâche pour s/B = 0.      
 
 































Figure 2.35− Coefficients correcteurs ξγ obtenus par les essais de Hazell (2004) pour un sable lâche 
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Récemment, Kumar et Bhoi (2008) ont proposé un modèle réduit à gravité normale, pour étudier 
l’interférence de plusieurs semelles filante, séparées de la même distance et posées sur un sable 
sec. Kumar et Bhoi (2008) ont supposé que toutes les semelles portent la même intensité de 
chargement ; également, il n’y a aucune prise en compte de l’inclinaison de la semelle. Une 
nouvelle technique expérimentale a été proposée, pour laquelle seulement une semelle a été 
utilisée. Les essais ont été effectués sur une semelle de largeur B = 7 cm et de longueur L = 36 
cm ; on note que les auteurs ne donne pas d’indication sur les caractéristiques de l’interface sol-
fondation ; trois poids volumiques ont été considéré : γ = 16,2, 16,7 et 17,2 kN/m3, qui 
correspondent respectivement aux angles de frottement interne φ = 37.4°, 41.8° et 44,8°. La 
Figure 2.36 présente le problème étudié ; le plan vertical OC est considéré comme un plan de 
symétrie avec les semelles adjacentes ; le long de ce plan les contraintes et les déformations de 
cisaillement sont nulles ; ces conditions ont été introduites dans le dispositif expérimental de 
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Figure 2.36− Présentation du problème étudié par Kumar et Bhoi (2008) 
 
Kumar et Bhoi (2008) ont estimé le coefficient ξγ obtenus pour différentes valeurs de tassement 
de la semelle (0,05B, 0,07B, 0,09B), ainsi que dans le cas de la capacité portante ; la Figure 2.37 
présente les résultats de ξγ à l’état de rupture. On peut remarquer que le coefficient ξγ augmente 
avec l’augmentation de l’angle de frottement interne du sol et la diminution de la distance relative 
s/B ;  la valeur de ξγ atteint 5,3 pour φ = 44,8° et s/B = 1,43. Les valeurs minimales de ξγ  ont été 
obtenues pour un tassement de 0,05B.  
  
 

















Figure 2.37− Variation du coefficient correcteur ξγ en fonction de la distance relative s/B 
 
Afin d’examiner l’influence de l’interférence de deux semelles, une étude expérimentale en vraie 
grandeur a été effectuée récemment par Lee et Eun (2009). Le site choisi pour les essais est 
caractérisé par un poids volumique γ = 18,2 kN/m3, et classé dans les catégories SP (sand poorly 
graded) et SM (sand silty) selon le système unifié international de classification des sols. La 
semelle est une plaque circulaire de diamètre B = 40 cm ; les distances considérées entre les bords 











Figure 2.38− Vue de l’essais de chargement de deux plaques circulaires d’après Lee et Eun (2009) 
 
Les valeurs de la capacité portante données sur la Figure 2.39 sont 1428 kPa, 1310 kPa, 1000 
kPa, et 910 kPa, obtenues respectivement pour les distances 0,1B, 0,5B, 1B, et 2B. Dans le cas 
d’une plaque isolée, la capacité portante est : qu = 767 kPa. On peut noter que, lorsque la distance 
entre les bords des deux plaques est égale à 0,1B, la capacité portante est environ 1,8 fois plus 
élevée que celle d’une plaque isolée. Les résultats expérimentaux de Lee et Eun (2009), 
confirment l’augmentation de la capacité portante avec la diminution de la distance entre deux 
semelles.  





















qu pour une semelle isolée = 769 kPa 















Figure 2.39− Variation de la capacité portante en fonction de la distance entre les bords des plaques  
d’après Lee et Eun (2009) 
 
 
2.5.2. Etudes théoriques 
Le travail expérimental de Sturat (1962) a clairement montré l’influence significative de 
l’interférence sur la capacité portante de deux semelles posées sur un sable ; pour confirmer les 
résultats expérimentaux, Sturat (1962) a utilisé aussi la méthode d’équilibre limite. L’étude 
théorique donne des coefficients correcteurs supérieurs à ceux obtenus par les essais ; cette 
différence peut être expliquée par l’hypothèse préliminaire concernant le mécanisme de rupture 
choisi pour l’analyse d’équilibre limite. La Figure 2.29, donnée plus haut,  présente les résultats 
théoriques de Sturat pour les angles de frottement interne φ = 30°, 35°, 38° et 40°. 
La méthode des lignes de glissement a été appliquée pour la première fois par Mandel (1963), 
pour l’étude de l’interférence des fondations superficielles filantes. Afin de simplifier les 
équations, Mandel a considéré le cas d’un sol non pesant. Les résultats de Mandel sont présentés 
sur la Figure 2.40. On note que les courbes qui concernent le cas de l’interférence de deux 
semelles sont indiquées par l’étiquette ‘‘III’’ ; les autres courbes concernent l’interférence de 
trois semelles. F est le coefficient correcteur associé au terme de cohésion Nc dans l’équation de 
Terzaghi. Mandel (1963) a signalé que le coefficient correcteur ξ pour le terme de surcharge Nq, 
peut être obtenu facilement à partir de F par l’équation ξ = F −(F−1)/Nq. Par ailleurs, Mandel 
(1963) n’a pas donné de résultats pour le coefficient correcteur du terme de surface Nγ.   
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Figure 2.40− Variation de coefficient correcteur F pour le terme de cohésion (Nc) d’après Mandel (1963) 
 
 
Graham et al. (1984) ont également appliqué la méthode des lignes de glissement, pour étudier 
l’influence de l’interférence de plusieurs semelles filantes, espacées par une distance identique. 
Deux solutions ont été proposées ; la première suppose un coin élastique au-dessous des semelles 
(elastic-wedge) ; les résultats de cette approche sont présentés sur la Figure 2.41(a). La deuxième 
solution assume l’extension d’une zone plastique au dessous de la base de la semelle, où l’angle 
de l’interface sol-fondation (δ) varie linéairement de δ = φ au bord de la semelle à δ = 0 au centre 
de la semelle (Figure 2.41 (b)). Graham et al. (1984) ont conclu que la solution basée sur le coin 
élastique donne les meilleurs résultats en termes de capacité portante.   
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Figure 2.41− Comparaison entre les résultats théoriques et expérimentaux de Graham et al. (1984) 
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Hazell (2004) a également utilisé la méthode des lignes de glissement pour étudier l’interférence 
de deux semelles filantes. Le critère de Mohr-Coulomb a été appliqué pour traiter un sol 
purement cohérent et purement frottant. La Figure 2.42 montre quelques maillages qui 
représentent les mécanismes de rupture utilisés dans le cas d’un sol purement cohérent. 
Dans le cas d’un sol cohérent, Hazell (2004) a appliqué aussi l’approche cinématique de l’analyse 
limite ; cette approche pose des difficultés concernant le mécanisme de rupture possible qui 
fournit la charge limite minimale. Le mécanisme qui a été adopté par Hazell est présenté sur la 
Figure 2.43 ; les angles α, β et γ ont été optimisés pour minimiser la charge de rupture pour un  
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Figure 2.42− Maillages qui représentent les mécanismes de rupture dans le cas de l’interférence de deux 
semelles rugueuses sur un sol cohérent (φ = 0, B = 1m ; s = 0, 0,4 et 0,6 m) d’après  Hazell (2004)    






Figure 2.43− Mécanisme de rupture pour l’analyse limite cinématique de l’interférence de deux semelles 
filantes rugueuses sur un sol cohérent (φ = 0), d’après Hazell (2004)    
 
Les résultats des coefficients correcteurs obtenus par les deux approches sont présentés sur la 
Figure 2.44. On note que les deux courbes ont une allure identique ; cependant, l’approche 
cinématique surestime légèrement les coefficients correcteurs. Hazell (2004) a indiqué que les 
deux courbes pourraient être en accord si les mécanismes de rupture utilisés étaient les mêmes ; 
sinon, l’analyse limite cinématique doit donner la plus grande capacité portante. La correction 
maximale obtenue par la méthode des lignes de glissement est approximativement 107 %, pour 
un espacement s/B = 0,15. 
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Figure 2.44− Comparaison des coefficients correcteur obtenus par deux approches théoriques, dans le cas 
de l’interférence de deux semelles filantes rugueuses sur un sol cohérent (φ = 0), d’après Hazell (2004)   
 
Comme il a déjà été signalé, la méthode des lignes de glissement a été appliquée par Hazell 
(2004) dans le cas d’un sol frottant. La Figure 2.45 montre quelques maillages qui représentent 
les mécanismes de rupture pour deux semelles rugueuses, en considérant une surcharge verticale 
latérale q = 20 kPa et un angle de frottement interne φ = 30°. 
 









Figure 2.45− Maillages qui représentent les mécanismes de rupture dans le cas de l’interférence de deux 
semelles filantes rugueuses sur un sol frottant (c = 0, φ = 30°, B = 1m ; s = 0, 0,2 et 1 m)  
d’après  Hazell (2004)    
 
La Figure 2.46 montre les courbes correction-espacement obtenues par la méthode des lignes de 
glissement (Hazell, 2004) et par la méthode d’équilibre limite (Sturat, 1962). On peut remarquer 
que la méthode des lignes de glissement donne un coefficient de correction inférieur à ceux 
obtenu par la méthode d’équilibre limite, pour l’espacement qui correspond à la valeur 
optimale de ξγq, mais elle montre une influence de l’interférence qui reste claire jusqu’à un 
espacement s/B ≈ 2,5, ce qui conduit à des corrections plus grandes que celles obtenues par la 
méthode d’équilibre limite  lorsque  1 < s/B < 3.  
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Figure 2.46− Comparaison des coefficients correcteurs ξγq obtenus par Hazell (2004) et Sturat (1962) dans 
le cas de l’interférence de deux semelles filantes rugueuses sur un sol frottant, d’après Hazell (2004) 
 
Kumar et Ghosh (2007a) ont étudié, par la méthode des lignes de glissement, la capacité portante 
dans le cas de l’interférence de deux semelles filantes rugueuses. Deux mécanismes de rupture 
ont été proposés (Figure 2.47 (a) et (b)) ; le premier mécanisme examine le cas d’un coin 
quadrilatère élastique au-dessous de la base des deux semelles, le second mécanisme considère 
des coins triangulaires non symétriques et élastiques au-dessous de la base des deux semelles. Les 
résultats obtenus par les deux mécanismes sont présentés sous forme de courbes, qui présentent la 















Figure 2.47− Mécanismes de rupture étudiés par Kumar et Ghosh (2007a) 
(a) mécanisme 1; (b) mécanisme 2 
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La Figure 2.48 montre une comparaison entre les résultats des coefficients correcteurs ξγ, obtenus 
par les deux mécanismes et ceux de Stuart (1962), pour φ = 30°, 35° et 40°. On peut noter que le 
mécanisme 2 permet d’obtenir des courbes correction-espacement en accord satisfaisant avec 
celles de Stuart (1962) ; cependant, les valeurs de ξγ déterminées par le mécanisme 2 pour les 
grandes valeurs de φ sont généralement inférieures à celles de Stuart (1962). Par ailleurs, les 
courbes correction-espacement, obtenues par le mécanisme 1 ne présente pas un pic, la valeur 
maximale de ξγ correspond à s/B = 0. Le mécanisme 2 a été utilisé par Kumar et Ghosh (2007b) 
dans le cadre de l’approche cinématique de l’analyse limite ; la comparaison montre un bon 

















Kumar et Ghosh (2007a) : Mécanisme 2 
Kumar et Ghosh (2007a) : Mécanisme 1 
φ = 40° ligne supérieure 
       35° ligne intermédiaire 
       30° ligne inférieure 
 
Figure 2.48− Comparaison des coefficients correcteurs ξγ obtenus par  
Kumar et Ghosh (2007a) et Sturat (1962) 
 
Kumar et Kouzer (2008) ont étudié le problème de l’interférence de deux semelles filantes et 
rugueuses, en utilisant l’approche cinématique de l’analyse limite et l’application des éléments 
finis. L’avantage de cette approche est que les hypothèses avancées sur la forme et 
l’emplacement de la surface de rupture, ainsi que sur les directions et la magnitude des forces ne 
sont pas nécessaires. La Figure 2.49 présente une comparaison entre les résultats des coefficients 
correcteurs ξγ obtenus par Kumar et Kouzer (2008), Kumar et Ghosh (2007a) et Stuart (1962), 
pour φ = 40°. Les petites valeurs de ξγ sont obtenues généralement par Kumar et Kouzer (2008) ; 
cette différence a été expliquée par le fait que les autres approches sont basées sur le choix d’un 
mécanisme de rupture. 
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Figure 2.49− Comparaison des coefficients correcteurs ξγ obtenus par Kumar et Kouzer (2008), 
 Kumar et Ghosh (2007a) et Stuart (1962), pour φ = 40° 
 
Une  analyse numérique de l’évolution élasto-plastique par la méthode des différences finies a été 
effectuée par Ghazavi et Lavasan (2008), pour étudier l’interférence de deux semelles carrées, 
posées sur un sable renforcé par des nappes de géogrille. Le critère de Mohr-Coulomb avec une 
règle d’écoulement non associée a été adopté. La Figure 2.50 (a) et (b) présente respectivement, 
les différents paramètres considérés et les résultats obtenus lorsque u/B = h/B =0,3 et b/B = 2,5. 
















Figure 2.50− Paramètres étudiés et résultats de ξγ obtenus pour φ = 34°, u/B = h/B =0,3 et b/B = 2,5 
d’après Ghazavi et Lavasan (2008)  
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Récemment, la méthode des éléments finis a été appliquée par Lee et Eun (2009), en utilisant le 
critère de Drucker-Prager ; dans cette étude de nombreuses configurations de l’interférence des 
semelles filantes et carrées ont été considérées. La Figure 2.51 (a) et (b) montre respectivement, 
l’interférence de deux et trois semelles filantes ; les résultats du coefficient correcteur ξγ qui 
correspondent à ces deux cas sont présentés sur la Figure 2.52 ; on peut noter que ξγ est plus 




Figure 2.51− Configurations étudiées par Lee et Eun (2009) : 















Figure 2.52− Variation du coefficient correcteur ξγ en fonction de la distance relative d/B  
pour les cas 1 et 2, d’après Lee et Eun (2009) 
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2.6. Influence d’une cavité au-dessous d’une fondation superficielle 
Si l’effet de la construction d’un tunnel sous des fondations existantes a été étudié par de 
nombreux auteurs, le problème inverse de la construction de fondations au-dessus de cavités a 
reçu relativement peu d’attention à en juger par le faible nombre de publications sur ce sujet. 
Généralement on distingue deux types de cavités, les cavités naturelles et les cavités 
anthropiques, creusées par l’homme (carrières, caves, tunnels, etc.). Les cavités naturelles sont de 
nature très variée : karsts calcaires, poches de dissolution d’évaporites, cavités volcaniques, 
grottes marines, etc. ; elles sont dues, le plus généralement, à la dissolution de carbonates 
(calcaires, dolomies, craie, etc.) ou de sulfates (gypse) par des circulations d’eau au sein de la 
roche.  
De façon logique, la capacité portante du sol diminue lorsqu’une cavité est située près de la 
fondation. Baus et Wang (1983) ont étudié ce problème par des essais sur modèle réduit à gravité 
normale, ainsi que par des calculs élasto-plastiques par éléments finis en déformation plane. Le 
sol choisi pour les essais est caractérisé par un angle de frottement interne φ = 13,5° et une 
cohésion de 65,6 kPa, et classé dans la catégorie CL (clay low plasticity ; argile peu plastique) 
selon le système unifié international de classification des sols. Baus et Wang (1983) ont considéré 
une fondation filante au-dessus d’une cavité de forme rectangulaire ou circulaire (Figure 2.53) ; 
les essais ont été effectués sur des semelles de 51 mm, 76 mm et 127 mm de largeur avec une 













La Figure 2.54 montre la comparaison entre les valeurs des capacités portantes obtenues par les 
essais et celles obtenues par les des calculs élasto-plastiques par éléments finis, dans le cas d’une 
semelle de largeur B = 51 mm posée en surface, avec une cavité de largeur 152 mm et 584 mm, 
située à différentes hauteurs. On peut remarquer la dispersion des points expérimentaux, qui a été 
expliquée par les conditions de préparation de l’échantillon du sol ; cependant, l’influence de la 
taille et la position de la cavité sur la capacité portante est clairement visible. Les capacités 
portantes déterminées numériquement (quatre points) sont en bon accord avec les résultats des 
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essais.  Les résultats de Baus et Wang (1983) montrent que l’influence de la cavité disparaît 











Figure 2.54− Comparaison entre les résultats expérimentaux et numériques (Baus et Wang, 1983) 
 
Badie et Wang (1985) ont également utilisé le modèle réduit de Baus et Wang (1983) pour étudier 
l’influence d’une cavité circulaire excentrée sur la capacité portante d’une semelle de largeur 51 
mm et longueur 133 mm, soumise à une charge verticale centrée ; le sol utilisé pour les essais est 
l’argile standardisée (kaolinite), caractérisée par un angle de frottement interne φ = 8° et une 
cohésion de 158,7 kPa. Badie et Wang (1985) ont également effectué des calculs élasto-
plastiques par éléments finis ; dans leurs  analyses de nombreux paramètres géométriques ont été 
considérés, comme par exemple la position, la taille et la forme de cavité, ainsi que la hauteur 
d’encastrement et la forme de la fondation (Figure 2.55).  
 










Figure 2.55− Paramètres considérés par Badie et Wang (1985) 
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Badie et Wang (1985) ont déterminé, par les calculs élasto-plastiques, le rapport entre la capacité 
portante de la fondation établie au voisinage de la cavité et la capacité portante de la même 
fondation, établie sur le même sol sans cavité. La Figure 2.56 montre la variation de ce rapport 
dans les cas d’une semelle filante et d’une fondation carrée et pour différentes positions de la 
cavité. Il est clair que l’influence de la cavité sur la capacité portante est plus élevée dans le cas 
d’une semelle filante ; cela est expliqué par le fait que la zone mobilisée est plus grande dans le 
cas de la semelle filante. Badie et Wang (1985) ont également comparé les courbes charge-
déplacement obtenues par les essais, ainsi que les analyses numériques, avec et sans cavité ; les 













Figure 2.56− Variation de la capacité portante pour différentes positions de la cavité  
(Badie et Wang, 1985) 
 
Peng et al. (2006) et Kiyosumi et al. (2007) ont effectué des calculs élasto-plastiques à l’aide du 
logiciel PLAXIS en éléments finis, pour examiner l’effet d’une cavité de forme carrée sur la 
capacité portante d’une fondation filante établie sur un sédiment calcaire qui est largement 
rencontré dans les régions d’Okinawa du Japon ; l’excentricité de la cavité (la distance entre le 
centre de la cavité jusqu’à l’axe passant par le centre de la fondation) varie de 0 m à 10 m avec un 
incrément de 2 m ; d’autre part, la profondeur de la cavité (distance entre la surface libre du sol et 
le centre de la cavité) varie de 1 m à 11 m avec le même incrément. Les résultats numériques ont 
permis de déterminer un coefficient réducteur de portance R, qui est, par définition, le rapport de 
la capacité portante d’une fondation située au-dessus d’une cavité à la capacité portante de la 
même fondation, établie sur le même sol sans cavité. 
Chapitre II                                                   Paramètres influençant la capacité portante des fondations superficielles 
 
 81
La Figure 2.57 montre la variation du coefficient réducteur de portance R en fonction de 
l’excentricité et la profondeur de la cavité. Les calculs numériques de Kiyosumi et al. (2007) 
montrent une réduction importante de la capacité portante avec la diminution de l’excentricité et 














Kiyosumi et al. (2007) 
Figure 2.57− Variation du coefficient réducteur R en fonction de l’excentricité 
et la profondeur de la cavité d’après Kiyosumi et al. (2007) 
 
2.7. Conclusions 
Dans ce chapitre on a présenté les différentes études expérimentales et théoriques consacrées à 
l’évaluation de l’influence de la forme de la fondation, de l’influence de la proximité d’une pente, 
de l’influence de l’interférence des fondations superficielles et enfin l’influence d’une cavité au-
dessous d’une fondation superficielle.    
De nombreuses formules des coefficients de forme ont été proposées pour tenir compte de la 
forme de la semelle ; la plupart des auteurs supposent qu’il n’y a pas de différence significative 
entre la capacité portante des semelles carrées et celle des semelles circulaires. La capacité 
portante d’une semelle circulaire est donc généralement calculée en supposant que la semelle est 
carrée. L’étude expérimentale de Bakir (1993) a montré que la portance d’une semelle carrée, 
posée en surface d’un sol pulvérulent, est inférieure d’environ 40% par rapport au cas d’une 
semelle filante de même largeur et fondée dans les mêmes conditions, ce qui est en bon accord 
avec la formule proposée par De Beer (1970). 
Pratiquement, la portance d’une semelle filante établie à proximité d’une pente est affectée d’un 
coefficient réducteur iβ qui dépend de l’angle de talus β et de la distance relative d/B. En ce qui 
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concerne la valeur de d/B à partir de laquelle l’effet de la pente commence à être négligeable, elle 
varie généralement, selon les auteurs, de d/B ≥ 2 à 3. A partir de d/B ≥ 6 le comportement peut 
être considéré comme identique à celui correspondant au plan horizontal. Les résultats 
expérimentaux ont montré que la valeur de iβ est légèrement influencée par les caractéristiques 
mécaniques du sol.    
Les études théoriques et expérimentales ont confirmé que l’interférence des fondations 
superficielles peut augmenter d’une manière significative la capacité portante ; pour quantifier 
l’influence de l’interférence, les auteurs ont introduit un coefficient correcteur ξγ, qui est défini 
comme le rapport entre la capacité portante d’une semelle en considérant l’interférence avec une 
autre semelle et la capacité portante d’une semelle de mêmes dimensions, considérée isolée et 
établie sur le même sol. Les résultats obtenus ont montré l’existence d’une distance  « optimale » 
où la capacité portante atteint sa valeur maximale, par l’intermédiaire d’un pic dans la courbe 
correction-espacement. Le coefficient correcteur de l’interférence dépend de l’angle de 
frottement interne du sol et de la nature de l’interface sol-fondation. 
Le comportement d’une fondation superficielle située au-dessus d’une cavité n’est pas 
suffisamment connu, à cause du faible nombre des études qui ont été consacrées pour ce sujet. 
Les études expérimentales et théoriques présentées dans ce chapitre montrent l’influence 
importante des cavités sur la capacité portante, ces études ont été limitée pour certains types du 
sol ; cependant, il est intéressant d’effecteur des études paramétriques en tenant compte différents 
types du sol, afin de proposer des méthodes simplifiées de dimensionnement des fondations 
superficielles.   
    
 












La formulation d’une loi de comportement ressort du domaine de la rhéologie qui, au sens large, 
est la science de la déformation de la matière sous l’effet des sollicitations qui lui sont appliquées. 
La diversité et la complexité des comportements observés ont amené les rhéologues à distinguer 
un certain nombre de caractères de comportement tels l’élasticité, la viscosité, la plasticité et leurs 
combinaisons (élasto-plasticité, visco-élasticité, visco-plasticité).    
Le comportement mécanique des sols est très complexe ; il n’est pas linéaire, il est irréversible et 
il dépend du chemin de contraintes ; il est donc évident qu’une loi mathématique capable de 
reproduire tous les aspects du comportement d’un sol serait excessivement complexe. Malgré les 
progrès considérables dans ce domaine ces dernières années, il n’existe encore actuellement 
aucun modèle mathématique capable de décrire parfaitement le comportement mécanique des 
sols (Nova, 2005).  
Bien qu’existent différents types de techniques de résolution numérique, lorsque le comportement 
du sol est schématisé de façon non linéaire et irréversible, les méthodes les plus fréquemment 
utilisées dans la pratique sont la méthode des éléments finis et la méthode des différences finies, 
qui ont connu un développement considérable dans le domaine de géotechnique.  
D’autre part, le développement des grands codes de calcul a évolué de pair avec les langages et le 
matériel informatique. Par exemple, le code FLAC (Fast Lagrangian Analysis of Continua), en 
différences finies explicites (Cundall, 1976) a été développé et largement diffusé. Il est souvent 
utilisé, dans la pratique professionnelle géotechnique, pour analyser les états de contrainte et de 
déformation des terrains et les problèmes d’interaction sol-structure.  
On présentera donc dans ce chapitre quelques notions de base concernant les calculs élasto-
plastiques, ainsi que le modèle élastique linéaire isotrope – parfaitement plastique avec le critère 
de Mohr-Coulomb, largement connu et utilisé dans la simulation des ouvrages géotechniques. Ce 
chapitre est consacré aussi à la présentation de l’outil numérique FLAC utilisé dans cette thèse 
pour étudier la capacité portante des fondations superficielles. 
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3.2. Lois de comportement 
3.2.1. Comportement élastique linéaire isotrope (loi de Hooke)   
Les lois de comportement relient les sollicitations appliquées σij à la réponse en déformations des 
matériaux εij. Un matériau est dit isotrope si toutes ses directions sont équivalentes ; le 
comportement élastique linéaire signifie que le tenseur de déformations reste proportionnel au 
tenseur des contraintes au cours de chargement. Dans le cas de l’élasticité linaire isotrope, 
l’expression la plus courante est donnée par la relation de Hooke qui adopte les formes établies 
dans les équations 3.1 et 3.2. 
ijkkijij EE




⋅−+=                                                                                         (3.2) 
où ijδ  est le symbole de Kronecker 
 
Dans le code de calcul géotechnique FLAC, l’écriture des relations de comportement utilise les 
modules volumique K et de cisaillement G plutôt que le module d’Young E et le coefficient de 
Poisson ν ; les relations entre ces divers paramètres sont résumées dans le tableau 3.1 (Dias, 
1999). 
 
Tableau 3.1− Relations entre les paramètres de l’élasticité linéaire isotrope (Dias, 1999)  
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La détermination du module d’Young et du coefficient de Poisson d’un matériau est effectuée en 
estimant les tangentes initiales aux courbes de comportement obtenues à l’essai triaxial 
axisymétrique. Des valeurs typiques du module  d’Young et du coefficient de Poisson pour divers 
matériaux sont données dans le tableau 3.2 (Mestat, 1993).  
La plupart des solides présentent un comportement réversible, au moins sous des sollicitations 
suffisamment faibles. Cela correspond à des déformations de l’ordre de 
- 0,1 % pour les métaux ; 
- 0,01% pour les sols (voire moins).  
Au-delà, des irréversibilités apparaissent. 
 
Tableau 3.2− Valeurs du module d’Young et du coefficient de Poisson pour quelques matériaux de génie 
civil, d’après Mestat (1993) 
Matériau Module d’Young E (MPa) Coefficient de Poisson ν 





0,35 − 3 
2 − 5 
4 − 8 
7 − 18 
30 − 40 
0,30 − 0,50 
0,30 − 0,50 
0,30 − 0,40 
0,30 − 0,40 




Sable dense et gravier  
7 − 20 
10 − 25 
50 − 80 
100 − 200 
0,15 − 0,25 
0,30 − 0,35 







10 000 − 80 000 
20 000 − 70 000 
30 000 − 90 000 
10 000 − 60 000 
7 000 − 50 000 
0,25 − 0,35 
 
0,12 − 0,15 
0,25 − 0,35 
0,15 − 0,20 




60 000 − 80 000 
30 000 − 60 000 
10 000 − 30 000 
2000 − 10 000 
 







50 − 1000 
5000 − 60 000 
1500 − 5000 
80 000 − 110 000 
2000 − 5000 
 
0,25 − 0,35 
 





180 000 − 210 000 
55 000 − 76 000 
10 000 − 40 000 
1000 − 10000 
0,30 
0,30 − 0,35 
0,15 − 0,20 
 
 
La simplicité du comportement élastique fait qu’il est encore très souvent utilisé pour analyser le 
comportement des massifs de sols et des ouvrages. Le tableau 3.3 présente les avantages et les 
inconvénients de ce type d’approche (Mestat, 1998). 
 




Tableau 3.3− Avantages et inconvénients d’un modèle élastique linéaire, d’après Mestat (1998) 
Avantages 
(en termes de première approche d’un problème ou 
de contrôle du modèle) 
Limitations 
(en termes de loi de comportement pour les sols et 
les roches) 
- simplicité du modèle 
- calcul direct et rapide (pas d’itérations) 
- visualisation des résultats en terme de 
combinaison de chargements et d’isocritères de 
plasticité 
- milieu équivalent anisotrope (homogénéisation 
de milieux complexes, renforcés ou fracturés) 
- module de déformation variable avec la 
profondeur 
- analyse inverse possible (calcul de E et ν à 
partir de déplacements ou de pressions mesurés 
dans le sol ou sur l’ouvrage) 
- test et contrôle du maillage, de l’application du 
chargement et des conditions aux limites 
- validation théorique 
- pas de comportement irréversible 
- pas de comportement dilatant (pas de 
déformation volumique sous l’effet d’une  
variation du cisaillement) 
- le comportement linéaire est valable dans un 
domaine de déformations et de contraintes très 
limité 
- certains modèles peuvent conduire à des 
résultats irréalistes (par exemple, des 
mouvements de sols en sens contraire de ceux 
observés pour des problèmes d’excavation en 
surface  
- le schéma élastique a tendance à propager loin 
les déformations, tant en dessous de la structure 
chargée que latéralement à elle 
 
 
3.3.2. Comportement élasto-plastique   
Les essais réalisés sur les solides montrent que le domaine de réversibilité des déformations, ou 
domaine d’élasticité, est relativement limité. A partir d’un certain niveau de contraintes, on 
observe des déformations irréversibles ou plastiques. Pour représenter ce comportement, le 
modèle le plus simple est le modèle élastique - parfaitement plastique, initialement développé 
pour décrire, de manière approchée, le comportement des métaux. Cependant, l’existence d’un 
palier d’écoulement sur la courbe de comportement contrainte-déformation de nombreux 
matériaux a suggéré d’étendre ce modèle aux bétons, aux sols et aux roches. En particulier, 
l’application à la description du comportement des massifs de sols s’est révélée très fructueuse et 
a permis d’analyser la rupture des sols dans les problèmes de fondations, de stabilités de pentes, 
de tunnels, de soutènements, etc.    
Pour certains matériaux, comme les sols, il est relativement difficile d’obtenir en laboratoire le 
palier d’écoulement qui suit la rupture car un phénomène de localisation est souvent observé 
lorsqu’ apparaissent les grandes déformations. Par exemple, pour un essai triaxial drainé en 
déformation imposée sur des sables denses, la courbe contrainte-déformation présente un pic 
marqué suivi d’un palier (Figure 3.1).   
 
 






Sable lâche  







Figure 3.1− Définition de la rupture pour un sable dense (qd) et pour un sable lâche (ql) (Mestat, 1993)  
 
La Figure 3.2 représente la courbe contrainte-déformation relevée au cours d’un essai de traction 
simple sur une éprouvette en acier. Le long du chemin OA le comportement est élastique, c’est-à-
dire que, quand on décharge, on revient en O. Le point A, représentant le point limite au-delà 
duquel on n’a plus le comportement élastique, correspond à une contrainte caractéristique σ0 dite 
« seuil » de plasticité initial ou « limite élastique ». L’éprouvette ayant été chargée au-delà du 
point A jusqu’en B, si l’on effectue un déchargement, le chemin suivi est le trajet BC et non BAO. 
Le comportement n’est pas réversible. Après un déchargement total, il reste une déformation de 
l’éprouvette, représentée par OC, qui est la déformation permanente (irréversible ou plastique) 




















Figure 3.2− Comportement plastique et expérience de traction simple 
 
Si l’on procède ensuite à nouveau chargement, tant que la contrainte σ reste inférieure à σB, le 
chemin parcouru est le trajet CB identique, au sens de parcours près, à celui décrit lors du 
déchargement. Le comportement demeure réversible tout au long de CB. Le nouveau seuil de 
plasticité est alors le point B (σB) qui est plus élevé que le précédent (A). Cette élévation du seuil 
de plasticité s’appelle « écrouissage ». Si le seuil σB est une fonction croissante de εp, on dit que le 
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matériau est à écrouissage positif ou durcissant. A l’opposé, l’écrouissage négatif correspond à 
une diminution de la limite élastique, ou en d’autres termes, à un radoucissement du matériau. 
L’accroissement de déformation totale est défini comme la somme des accroissements d’une 
déformation réversible (élastique) et d’une déformation irréversible (plastique) ce principe est 
traduit par la relation : 
 
pe ddd εεε +=                                                                                                                            (3.3) 
 
Le schéma élasto-plastique est caractérisé par les concepts fondamentaux suivants : 
- la partition des déformations, qui décompose le tenseur des déformations totales (εij) en la 
somme du tenseur des déformations élastiques (εije) et du tenseur des déformations plastiques 
(εijp) ;  
- la surface de charge ou critère de plasticité, qui définit le seuil de contrainte au-delà duquel 
le comportement d’un matériau est irréversible (plastique) ; 
- le domaine d’élasticité, qui correspond à l’intérieur de la surface de charge et dans lequel les 
déformations sont réversibles ; 
- la règle d’écoulement plastique, qui décrit la manière dont évoluent les déformations 
plastiques ; 
- l’écrouissage, qui permet de faire évoluer la surface de charge dans l’espace des contraintes 
en fonction de l’intensité des sollicitations (et des déformations plastiques). 
- le critère de rupture, qui caractérise la rupture du matériau, lorsque le seuil de contrainte 
n’évolue plus et que les déformations continuent de croître.  
 
3.3.2.1. Surface de charge et domaine d’élasticité 
Dans l’espace des contraintes principales, (σ1, σ2, σ3), le seuil de plasticité est remplacé par une 
surface caractérisée par une fonction scalaire F de la contrainte (σij) appelée « fonction de 
charge ». En résumé, trois états de chargement sont possibles (Figure 3.3): 
- F(σij) < 0  correspond à un comportement élastique ; 
- F(σij) = 0  le point représentatif de l’état des contraintes est situé sur la surface de charge ; 
lorsqu’une variation de contrainte entraîne le point représentatif de l’état de contrainte vers 
l’intérieur dans la surface de charge, il s’agit d’une décharge purement élastique ;     
- F(σij) > 0 correspond à l’extérieur de la surface de charge ; la théorie de plasticité impose que 
le point représentatif de l’état de contrainte ne puisse sortir du volume défini par la surface de 
charge (état de contraintes physiquement impossible en élasto-plasticité ). 
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lastique éF(σij) < 0   
F(σij) > 0 F(σij) = 0 
 
 
 σ3 σ2 
 
Figure 3.3− Surface de charge 
 
Pour le matériau écrouissable, le domaine d’élasticité actuel dépend de l’état d’écrouissage, que 
l’on représente par une variable k introduite dans l’expression de surface de charge notée par 
F(σij,k). L’état d’écrouissage k n’évolue que lorsqu’il y a évolution de la déformation plastique ; 
l’équation F(σij,k) = 0 définit la surface de charge. Diverses théories ont été construites pour 
représenter l’écrouissage ; les deux principales sont :  
- l’écrouissage isotrope : l’écrouissage est dit isotrope, quand l’évolution de la surface de 
charge n’est gouvernée que par un seul paramètre scalaire, par exemple la déformation 
plastique cumulée ;   
- l’écrouissage cinématique : le domaine d’élasticité délimité par la surface de charge se 
déplace par translation dans l’espace des contraintes principales et sans distorsion de la 
surface de charge initiale.  
 
3.3.2.2. Règle d’écoulement plastique 
On considère (σij,k) un état de contrainte et d’écrouissage correspondant à une étape de 
chargement donnée.  Si cet état est tel que F(σij,k) < 0, le tenseur (σij) est à l’intérieur au domaine 
d’élasticité actuel ; la variation de déformation est donc élastique (dεij = dεije). Si cet état est tel 
que F(σij,k) = 0, le tenseur (σij) se trouve sur la frontière du domaine. Pour décrire le 
comportement, il convient de distinguer selon que le point matériel est en chargement (tendance à 
sortir du domaine d’élasticité) ou en déchargement (retour vers le domaine d’élasticité). 
Il y a chargement si: 
 




















                (3.4) 
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Il y a déchargement si: 



















                            (3.5) 
 
La règle d’écoulement plastique exprime l’accroissement des déformations plastiques (dεijp) en 
fonction des états de contraintes (σij) et (dσij), et de l’écrouissage (k). Ceci peut être fait en tenant 
compte du principe du travail plastique maximal de Hill (1950). On déduit de ce principe que 






∂=                               (3.6) 
Le scalaire dλ est positif et non nul si et seulement si le point matériel est en état de chargement; 
il est appelé multiplicateur plastique (ou multiplicateur de plasticité).  
On dit d’un matériau qu’il est standard s’il obéit au principe du travail plastique maximal de Hill 
son potentiel plastique est dit « associé ». Ceci est en général vrai pour les métaux et autres 
matériaux dont le critère de plasticité est indépendant de la contrainte moyenne. Dans les autres 
cas, et notamment dans celui des sols, les résultats expérimentaux montrent que ce n’est pas vrai. 
Il faut introduire un potentiel plastique G, différent de la fonction de charge F, tel que la règle 





∂=                              (3.7) 
La règle d’écoulement est dite « non associée » à la surface de charge et le matériau qualifié de 
non-standard. Le potentiel plastique G définit la direction de la vitesse de déformation plastique.   
 
3.3.2.3. Critères de Tresca et de Mohr-Coulomb 
Les lois de comportement utilisées couramment par les ingénieurs pour décrire les massifs de sol 
sont des lois élasto-plastiques parfaites (sans écrouissage), composées d’une élasticité linéaire 
isotrope ou anisotrope, d’un critère de plasticité et d’un potentiel plastique. L’application de ces 
modèles permet d’analyser le comportement à la rupture des fondations, des pentes, des tunnels, 
des ouvrages de soutènements, etc. Coulomb (1776) a proposé le premier critère de plasticité en 
mécanique des sols ! Ce critère est utilisé pour les sols pulvérulents (par exemple les sables) et 
pour les sols cohérents à long terme (par exemple les argiles et les limons). Le critère de Tresca, 
 90
Chapitre III                                                                                         Lois de comportement et modélisation numérique 
qui est un cas particulier du critère de Mohr-Coulomb est utilisé pour les sols cohérents à court 
terme (Mestat, 1993).  
Dans le plan de Mohr (Figure 3.4), la forme de la courbe enveloppe de ce critère est une droite 
appelée droite de Coulomb, d’équation : 
)'(''' ϕστ tgc n+=                                                                                                                          (3.8) 
où  
- σn’ et τ’ correspondent respectivement à la contrainte normale et à la contrainte de 
cisaillement sur une facette donnée. 
- c’ représente la cohésion effective. 














Figure 3.4−  Représentation du critère de Mohr-Coulomb dans le plan de Mohr 
 
Dans l’espace des contraintes principales effectives (σ1’, σ2’, σ3’) la surface définie par la fonction 
de charge F est une pyramide de section hexagonale ayant pour axe la droite d’équation σ1’ = σ2’= 
σ3’ (Figure 3.5). L’équation de la surface de charge est la suivante (Mestat, 1993): 
 
( ) ( ) 0'cos'2'sin''''' 3131 =−+−−= ϕϕσσσσσ cF ij                (3.9) 
 
où σ1’ et σ 3’ représentent les contraintes principales extrêmes (σ1’≥ σ2’≥ σ3’, avec la convention de 
signe suivante : les compressions sont comptées positivement). 
Le potentiel plastique s’écrit, en fonction des contraintes principales extrêmes : 
 
( ) ( ) ψσσσσσ sin'''' 3131' +−−=ijG              (3.10) 
 
Lorsque les angles φ’ et ψ sont égaux, la règle d’écoulement est « associée ». 
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La partie élastique du comportement est définie par l’élasticité linéaire isotrope de Hooke. Au 
total, le modèle élastique linéaire isotrope – parfaitement plastique avec le critère de Mohr-
Coulomb comprend cinq paramètres mécaniques E’ (module d’Young),ν’ (coefficient de 
Poisson), c’ (cohésion), φ’ (angle de frottement) et ψ (angle de dilatance). Comme le sol n’est pas 
capable de supporter des contraintes de traction, on doit de plus avoir  σ1’ ≥ 0, σ2’ ≥ 0, σ3’ ≥ 0 
(c’est-à-dire que la pyramide doit être tronquée par les trois plans fournis par ces conditions avec 
le signe d’égalité). Une limite peut être introduite pour la contrainte de rupture de traction (σt) , ce 
qui correspond à l’introduction d’un critère supplémentaire (avec sa propre règle d’écoulement) 
et modifie ainsi le modèle initial de Mohr-Coulomb qui ne tient pas compte de ce paramètre. 
 
Figure 3.5− Condition de rupture de Mohr-Coulomb  dans l’espace des contraintes principales  
(Nova, 2005) 
L’équation (3.9) peut être considérée comme une généralisation du critère de Tresca (1864), 
initialement formulé pour les métaux. La surface de charge F de Tresca est mathématiquement 
donnée par la relation : 
( ) 0231 =−−= cF ij σσσ                (3.11) 
Le critère de Tresca est utilisé pour l’étude des sols fins (argile, limon) saturés, non drainés, en 
contraintes totales, à court terme, durant lequel la variation de volume est nulle. La Figure 3.6 
présente le critère de Tresca dans l’espace des contraintes principales totales. 
  
Figure 3.6− Condition de rupture de Tresca dans l’espace des contraintes principales totales (Nova, 2005) 
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Le cisaillement des sols pulvérulents ne s’effectue généralement pas à volume constant.  L’angle 
dit « de dilatance » ψ indique le changement de volume qui accompagne la distorsion d’un 
matériau par cisaillement (Figure 3.7).  En réalité, en se basant sur les résultats expérimentaux, on 
observe que ψ < φ. Par exemple, pour des argiles normalement consolidées, la dilatance à la 
rupture est nulle alors que l’angle de frottement est normalement compris entre 20° et 30°. Pour 
les sables denses, la dilatance est de l’ordre de 10°, alors que l’angle de frottement peut dépasser 
40° (Nova, 2005).  
L’hypothèse d’une loi d’écoulement associée semble donc largement contredite par les résultats 
expérimentaux en ce qui concerne les sols. Pour cette raison, on utilise souvent des lois 
d’écoulement qui ne sont pas associées à la surface de plastification mais à une autre surface que 
l’on dénomme potentiel plastique, par rapport à laquelle l’incrément de déformation plastique est 
perpendiculaire ; on dit alors que l’on utilise une loi d’écoulement non associée. Dans ce cas le 







Figure 3.7−Dilatance par cisaillement 
 
Pour un essai triaxial l’angle de dilatance est déterminé à partir de la représentation graphique de 
la variation de la déformation volumique ev en fonction de la déformation axiale ea. La Figure 3.8 
représente la modélisation d’un essai triaxial de compression par le modèle élasto-plastique et le 
critère de Mohr-Coulomb et indique les relations qui existent entre les paramètres E’, ν’, c’, φ’ et 
ψ, et les différentes pentes de la représentation théorique. En général, trois essais sont réalisés à 
différentes pressions de confinement pour déterminer les différents paramètres. Pratiquement, la 
cohésion c’ et l’angle de frottement φ’ sont calculés dans le plan de Mohr (σ, τ) à partir des états 
de contraintes à la rupture, estimés pour chaque essai triaxial.  
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De nombreuses études ont été effectuées pour montrer les facteurs qui influencent l’angle de 
frottement, notamment dans les cas des sols pulvérulents. A compacité donnée, l’angle de 
frottement est pratiquement indépendant de la teneur en eau du sol, mais augmente avec le 
diamètre moyen des grains. Il est  plus élevé pour les sols à grains anguleux que pour les sols à 
grains ronds, et pour un état de surface rugueux que pour un état de surface lisse des grains 
(Magnan, 1991). 














Figure 3.8− Modélisation d’un essai triaxial de compression par la loi de Mohr-Coulomb (Mestat, 1993)  
 
Le tableau 3.4 donne les valeurs des paramètres de résistance au cisaillement de quelques types 
de sols pulvérulents et cohérents. On peut noter que les sols pulvérulents n’ont pratiquement pas 
de cohésion (c’ = 0 ou quelques kiloPascals qui reflètent une certaine cohésion de cimentation en 
place) et que les sols cohérents ont une cohésion de 10 ou 20 kiloPascals.  
 
Tableau 3.4− Valeurs typiques des caractéristiques de résistance au cisaillement des sols (Magnan, 1991) 
Type de sol c’ (kPa) φ’ (degrés) 
Argile organique (normalement consolidées) 



























L’angle de dilatance ψ est généralement compris entre 0 et 20 degrés. Les sables lâches et les 
argiles ont des valeurs faibles (quelques degrés ou zéro). D’une manière générale, l’angle de 
frottement est pratiquement toujours supérieur à l’angle de dilatance.  
Le module d’élasticité dépend du niveau de déformations où il est estimé et de la pression de 
confinement. Afin de fixer les idées, on donne ci-après des ordres de grandeur des modules 
d’élasticité ainsi que les valeurs couramment adoptées pour le coefficient de Poisson 
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- Argile : E’ = 2 à 30 MPa 
                   Eu = 4 à 50 MPa 
- Sable :  E’ = 10 à 100 MPa 
                   Eu n’a pas de sens, le sable étant drainé (sauf en sollicitations sismiques, dans certains 
cas). 
Les valeurs habituellement retenues pour le coefficient de Poisson sont : 
ν = 0,5 si les sols sont saturés (déformation à volume constant) 
ν = ν’ = 0,3 dans les autres cas. 
 
3.3. Modélisation numériques des ouvrages géotechniques 
La modélisation numérique par la méthode des éléments finis et la méthode des différences finies 
est basée sur la discrétisation du milieu étudié pour résoudre les équations différentielles qui 
régissent son comportement. La démarche consiste dans un premier temps à construire un 
maillage prenant en compte les différents éléments du système (Figure 3.9), puis à choisir les lois 
de comportement pour chaque matériau et enfin à résoudre le problème numériquement. 
Aujourd’hui la majorité des codes de modélisation numérique sont conçus pour faire des analyses 
bidimensionnelles (déformation plane ou axisymétrie) et tridimensionnelles. Les calculs 
tridimensionnels sont plus lourds que les calculs bidimensionnels ; l’art de l’ingénieur réside 








Figure 3.9− Exemples de maillages utilisés pour l’étude de la stabilité d’une pente 
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Le tableau 3.5 résume d’une manière très générale les problèmes posés par les approches 
bidimensionnelle et tridimensionnelle. D’après Mestat (1998), les calculs bidimensionnels sont 
généralement du côté de la sécurité en exagérant les déformations et en surestimant les 
contraintes. Les modèles bidimensionnels permettent bien sûr de réduire considérablement les 
temps de calcul. En effet, pour de nombreux problèmes tridimensionnels, les maillages raffinés 
sont difficiles, voire impossibles à réaliser, car la taille des systèmes matriciels peut très vite 
dépasser la capacité des ordinateurs utilisés, notamment pour des calculs non-linéaires 
complexes. 
 
Tableau 3.5− Avantages et inconvénients des modèles d’ouvrages géotechniques (Mestat, 1998). 




- Prise en compte d’une géométrie 
tridimensionnelle particulière 
- lois de comportement et état initial 
quelconques 
- études paramétriques faciles 
- approche biphasique possible 
- éléments de contact 
- phasage de travaux 
- ouvrage à symétrie de révolution 
- respect des conditions de symétrie de 
révolution pour les terrains 
- chargement de révolution ou 




- lois de comportement et état initial 
quelconques 
- études paramétriques faciles 
- approche biphasique possible, 
calcul de surface libre 
- éléments de contact 
- phasage de travaux 
- hypothèse d’un ouvrage de grande 
longueur (modèle transversal) et ou 
d’une largeur suffisante (modèle 
longitudinal) 
- chargement par mètre linéaire 




- géométrie réelle de l’ouvrage et de 
son environnement 
- groupe de structures 
- contraintes initiales quelconques  
- effet tridimensionnel des 
renforcements 
-  éléments de contact 
- phasage de travaux simplifié 
- maillages pas assez raffinés  
- durée des calculs 
- lois de comportement simples  
- approche biphasique et évolution dans 
le temps délicates à mener 
- complexité des interactions sols-
structure (maillage fin requis)  




Chapitre III                                                                                         Lois de comportement et modélisation numérique 
 97
3.4. Présentation des codes de modélisation numérique FLAC (2005) et FLAC3D (2006) 
3.4.1. Domaine d’application 
FLAC (Fast Lagrangian Analysis of Continua) et FLAC3D (Fast Lagrangian Analysis of Continua 
in 3 Dimensions) sont des codes en différences finies explicites, développés par la société 
américaine Itasca Consulting Group. Ils simulent le comportement des sols, roches ou autres 
matériaux qui se plastifient quand leur surface de charge est atteinte. FLAC a été conçu pour 
opérer dans un espace bidimensionnel ; l’utilisateur construit alors son maillage dans un plan et 
admet implicitement qu’il bénéficie longueur dans la direction perpendiculaire égale à l’unité. 
Les forces appliquées sur ce type de modèle ne s’expriment pas en Newton, mais en Newton par 
mètre (force par unité de longueur). FLAC3D est, lui, un outil avancé pour mener à bien des 
études complexes à trois dimensions de géotechnique et d’interaction sol-roche / structures. Une 
des spécificités de FLAC et de FLAC3D (et de tous les logiciels d’Itasca) est le macro-langage 
FISH, qui permet à l’utilisateur de définir de nouvelles variables, procédures et sorties 
graphiques.  
Des éléments de structure sont disponibles dans les deux codes et rendent ainsi possible l’analyse 
de nombreux problèmes d’interaction sol-structure. FLAC et FLAC3D intègrent de nombreux 
modèles constitutifs, adaptables à un grand nombre de matériaux, géologiques ou non. Chacun 
d’entre eux nécessite l’apport de paramètres mécaniques spécifiques, descriptifs de la rhéologie 
du matériau. Les matériaux sont représentés par des éléments ou des zones qui forment le 
maillage ajusté par l’utilisateur pour avoir la forme de l’objet à modéliser. Chaque élément se 
comporte, selon sa description, par une loi contrainte/déformation linéaire ou non linéaire aux 
chargements appliqués ou aux conditions aux limites imposées. Le matériau peut se plastifier et 
s’écouler et le maillage peut subir des grandes déformations.  
 
Grâce à leurs nombreuses fonctionnalités, FLAC et FLAC3D résolvent de multiples problèmes : 
- dimensionnement de pentes, talus ou fouilles et analyse de leur stabilité ;  
- dimensionnement de fondations superficielles et profondes ; 
- étude de barrages en terre ou en béton ; 
- excavations souterraines avec phasages complexes ; 
- interaction sol-structure ; 
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3.4.2. Les différences finies 
Billaux et Cundall (1993) ont indiqué que la méthode des différences finies est la plus ancienne 
technique numérique utilisée pour résoudre des systèmes d’équations différentielles avec 
conditions initiales et conditions aux limites données. Dans cette méthode, toute dérivée est 
remplacée directement par une expression algébrique écrite en fonction des variables de champs 
(c’est-à-dire les contraintes ou les déplacements) uniquement définies au niveau de points discrets 
dans l’espace. Par ailleurs, dans la méthode des éléments finis, les contraintes et déplacements 
varient pour chaque élément suivant des fonctions spécifiques contrôlées par des paramètres.  
La méthode des différences finies, ainsi que la méthode des éléments finis, produisent un système 
d’équations algébriques à résoudre, avec quelques différences. Par exemple, la méthode des 
éléments finis combine les matrices de chaque élément dans une grande matrice globale, tandis 
que la méthode des différences finies actualise des équations à chaque pas de calcul. Il est 
généralement reconnu que la méthode des différences finies adopte une discrétisation du milieu 
en mailles rectangulaires. La méthode Wilkins (1964) permet de formuler les équations des 
différences finies pour des éléments quelconques ; cette méthode a été retenue par la société 
Itasca. En utilisant la méthode de Wilkins, on peut donner n’importe quelle forme aux limites et 
faire varier les propriétés d’un élément à l’autre ; de ce point de vue, la méthode des différences 
finies est donc aussi performante que la méthode des éléments finis. 
 
3.4.3. Analyse Lagrangienne 
Les codes FLAC et FLAC3D utilisent des éléments Lagrangiens, dont la géométrie est 
réactualisée à chaque pas de temps ; selon son principe de fonctionnement, chaque incrément de 
déplacement est ajouté aux coordonnées de la grille, qui se déplace et se déforme au fur et à 
mesure des sollicitations (principe des grandes déformations). Au contraire, avec une formulation 
de type Eulérienne, le matériau se déplace et se déforme relativement à une grille fixe (principe 
des petites déformations). 
 
3.4.4.  La résolution en mode explicite 
La méthode de résolution explicite s’inspire du principe de propagation et de dissipation de 
l’énergie cinétique au sein d’un corps déformable en mouvement. En effet, le schéma de 
résolution explicite intègre ce phénomène physique en considérant les équations de la dynamique 
du mouvement. 
FLAC et FLAC3D appliquent le schéma de résolution explicite. Billaux et Cundall (1993) ont 
expliqué la séquence de calcul générale de la méthode, qui est illustrée sur la Figure 3.10. Les 
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équations du mouvement sont utilisées pour calculer de nouvelles vitesses et donc de nouveaux 
déplacements à partir des contraintes et des forces appliquées. Ensuite, les taux de déformation 
sont déduits des vitesses et la loi de comportement du matériau est utilisée pour déduire de 
nouvelles contraintes et forces nodales. Chaque parcours de cette boucle représente un pas de 






















(modèle de comportement) 
∆t
 
Figure 3.10− Séquence de calcul explicite par différences finies, pour un pas de temps ∆t, 
d’après Billaux et Cundall (1993) 
 
Pour constituer un algorithme opérationnel, les mouvements doivent être amortis de manière à 
atteindre l’état stationnaire (équilibre ou écoulement permanent) en un minimum de cycles. La 
technique d’amortissement du déséquilibre d’un système est basée sur le suivi et la réduction de 
deux variables. Il s’agit des forces non équilibrées ("unbalanced forces")  et des vitesses nodales. 
L’amortissement utilisé consiste à imposer à chaque nœud une force dont le module est 
proportionnel à celui de la force non équilibrée, issue du cycle de calcul précédent et dont la 
direction est telle qu’elle produit toujours un travail dissipatif.    
La force maximale non équilibrée est déterminée pour l’ensemble des noeuds. Dans les codes 
FLAC et FLAC3D l’évolution de cette force peut être affichée sur l’écran ou visualisée comme 
une courbe. Cette force est importante pour l’indication de l’équilibre du modèle. Aussi, on peut 
remarquer la variation de R appelé rapport d’équilibre ("equilibrium ratio") qui est défini comme 
le plus grand rapport de la force non équilibrée maximale à la force maximale appliquée, parmi 
tous les nœuds ("gridpoints"). Une valeur de R de 1% à 0.1% peut être acceptable pour 
l’indication de l’équilibre en fonction du degré de précision voulu: R = 1% peut être considérée 
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suffisante pour une étape intermédiaire dans une séquence d’opérations, tandis que R = 0.1% peut 
être utilisé pour un état final. 
Le schéma de résolution explicite permet de ne pas combiner les matrices élémentaires, ce qui 
donne un gain substantiel de place mémoire, mais un grand nombre d’itérations ; ainsi seules les 
variables à la fin de chaque pas de temps sont stockées ; par contre, dans la méthode implicite 
(éléments finis) une matrice de rigidité doit être stockée. Le tableau 3.6 présente une comparaison 
des méthodes explicites et implicites. On peut voir que les méthodes explicites ne sont pas 
compétitives pour la résolution de problèmes linéaires, en petites déformations ; elles trouvent par 
contre, leur application pour l’étude des systèmes plus complexes, par exemple des non-
linéarités, de grandes déformations ou des instabilités physiques.      
   
Tableau 3.6− Comparaison des méthodes explicite et implicite, d’après Billaux et Cundall (1993) 
Méthode Explicite Méthode Implicite 
Le pas de temps doit être inférieur à une valeur 
limite critique pour assurer la stabilité 
Pas de restriction sur le pas de temps, au moins 
pour certains schémas de résolution 
Peu de calculs par pas de temps Nombreux calculs par pas de temps 
Pas d’amortissement numérique significatif 
introduit pour les problèmes dynamiques 
Amortissement numérique dépendant du temps 
pour les schémas inconditionnellement stables 
Prise en compte de lois de comportement non-
linéaires sans itérations supplémentaires 
Nécessité d’une procédure itérative pour la prise en 
compte de comportements non-linéaires 
Si le pas de temps est inférieur à sa valeur critique, 
une loi non-linéaire est toujours suivie d’une 
manière correcte 
Il est toujours nécessaire de démontrer que la 
procédure est : (a) stable, et (b) physiquement 
correcte, c’est-à-dire qu’elle permet de suivre un 
chemin de contraintes physiquement correct 
Aucune matrice n’est construite. La mémoire 
nécessaire est minimum  
Une matrice de rigidité doit être stockée. La 
mémoire nécessaire est importante 
Aucune matrice n’étant construite, des grandes 
déformations et de grands déplacements peuvent 
être pris en compte avec quasiment aucun calcul 
supplémentaire 
Des calculs supplémentaires sont nécessaires pour 
suivre de grandes déformations et de grands 
déplacements. 
 
   
3.4.5. Méthodologie de modélisation par FLAC et FLAC3D  
La formulation des codes FLAC et FLAC3D est parfaitement adaptée à la modélisation des 
problèmes de géomécanique en plusieurs phases, comme une séquence excavation – construction 
–chargement. La Figure 3.11 montre l’organigramme présenté dans le manuel de FLAC et 
FLAC3D pour expliquer les grandes lignes de la stratégie utilisée pour modéliser l’excavation 
d’une tranchée. La simulation se fait  par phases et  la réponse du système est systématiquement 
examinée après chacune des phases de calcul pour s’assurer de la validité des résultats. 
 
 
















































Développer le modèle numérique : 
- Générer le maillage 
- Définir les paramètres constitutifs 
- Appliquer les conditions initiales et aux frontières  
Calcul jusqu’à  l’équilibre 
     
examen de la 
réponse du 
modèle 
Modifier le modèle par exemple : 
- remblayer ou excaver le sol, changer la sollicitation 
- changer les conditions aux frontières 
Calcul jusqu’à l’équilibre 













Figure 3.11− Méthodologie de modélisation numérique  
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3.5. Conclusions 
Le modèle de comportement élasto-plastique avec critère de Mohr-Coulomb, présenté dans ce 
chapitre, permet une description satisfaisante du comportement des massifs de sol. Ce modèle 
présente aussi l’avantage d’une simplicité dans les concepts et dans leur traduction mathématique 
et ne nécessite qu’un faible nombre de paramètres à identifier. Egalement, elle est bien adaptée à 
l’introduction dans un code de calcul numérique.   
Les ouvrages géotechniques ont un comportement complexe ; la modélisation numérique permet 
aux ingénieurs de prévoir le comportement de ce qui trop complexe pour être appréhendé 
complètement. La modélisation numérique, par la méthode des éléments finis ou la méthode des 
différences finies, permet de déterminer la capacité portante d’une fondation superficielle, ainsi 
que son comportement global, quel que soit le chemin de chargement, à condition de représenter 
correctement le comportement des différents matériaux.  
La plupart des logiciels de modélisation sont de type ‘‘boite noire’’, ce qui limite leur domaine 
d’application. L’outil de modélisation numérique ne doit pas être restreint à trouver uniquement 
une solution aux données introduites. La formulation des codes FLAC et FLAC3D, donne la 
possibilité de tester différentes idées, de développer de nouveaux modèles de comportement et de 
modéliser les séquences de construction. 
 














Le problème du calcul de la capacité portante d’une semelle filante a fait l’objet de très 
nombreuses études théoriques et expérimentales. Toutefois, les semelles réelles sont 
généralement de type tridimensionnel, le plus souvent carrées, circulaires ou rectangulaires. 
L’objectif de ce chapitre est d’indiquer les modifications qu’il faut apporter à la capacité portante 
d’une semelle filante, pour tenir compte du cas d’une semelle circulaire ; le code FLAC (Fast 
Lagrangian Analysis of Continua) en différences finies explicites est utilisé pour l’évaluation des 
coefficients de forme de la capacité portante d’une semelle circulaire supposée rigide, sous 
charge verticale et centrée, sur un sable. Les résultats numériques obtenus par cette étude sont 
comparés aux valeurs issues des formulations disponibles dans la littérature. On note qu’une 
partie de ce chapitre a fait déjà l’objet d’une communication dans la conférence internationale de 
géotechnique, organisée à Hammamet les 25-27 octobre 2010.  
 
4.2. Présentation des cas étudiés 
Dans cette étude on considère deux types de calcul ; le premier en déformation plane pour 
déterminer la capacité portante d’une semelle filante de largeur B, tandis que le second en 
configuration axisymétrique pour étudier la capacité portante d’une semelle circulaire de 
diamètre B et de rayon r = B/2. Dans les deux cas, la semelle est supposée rigide, rugueuse ou 
lisse, et soumise à une charge verticale centrée ; du fait de la symétrie du problème, seule la 
moitié du modèle est prise en considération (Figure 4.1). Pour calculer les facteurs de portance Nγ 
et Nγ’ on suppose un massif du sol pesant et purement frottant sans surcharge (γ ≠ 15 kN/m3, c = 
0, q = 0). Les facteur Nc et Nc’ sont calculés en supposant un massif frottant et cohérant, mais non 
pesant sans surcharge (γ = 0, c = 10 kPa, q = 0). Enfin, les facteurs Nq et Nq’ sont calculés en 
supposant un massif purement frottant, non pesant et chargé latéralement par rapport à la 
fondation (γ = 0, c = 0, q = 10 kPa).  
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A partir de l’équation (1.1) de Terzaghi (1943), les trois facteurs de portance d’une semelle 
filante et circulaire, sont donnés par les relations suivantes:  
 
BqN filu γγ /2 )(=  (filante)                (4.1) 
BqN ciru γγ /2' )(=  (circulaire)                  (4.2) 
cqN filuc / )(=      (filante)                (4.3) 
cqN ciruc /' )(=      (circulaire)                            (4.4) 
cqN filuq / )(=      (filante)                (4.5) 
cqN ciruq /' )(=      (circulaire)                  (4.6) 
 


































Figure 4.1− Présentation du problème 
Qu 
φ de 20° à 40° avec un incrément de 5° 
      γ ≠ 0, c = 0, q = 0 
ou  γ = 0, c ≠ 0, q = 0 
ou  γ = 0, c = 0, q ≠ 0 
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4.3. Procédure de modélisation numérique 
Pour calculer la capacité portante d’une semelle filante et circulaire, le code FLAC (2005) en 
différences finies explicites a été choisi. Ce code intègre de nombreuses lois de comportement, 
adaptables à un grand nombre de matériaux, géologiques ou non. Dans cette étude le 
comportement du sol est régi par une loi élastique linéaire isotrope - parfaitement plastique et le 
critère de Mohr-Coulomb a été adopté ; la partie élastique de ce modèle est caractérisé par un 
module volumique K = 2,5×104 kPa et un module de cisaillement G =1,15×104 kPa (qui 
équivalent à E = 30 MPa et υ = 0,3).  
La condition d’une semelle rigide (indéformable), est assurée en imposant un déplacement 
vertical uniforme aux nœuds de la semelle ; l’interface rugueuse est assurée en bloquant les 
déplacements relatifs horizontaux pour les nœuds de la semelle ; le déplacement est fixé 
uniquement dans la direction verticale pour tenir compte du cas d’une semelle lisse. Pour calculer 
les facteurs de portance, une technique de chargement par déplacement a été adoptée, en 
considérant une vitesse de déplacement très faible, appliquée sur les nœuds des éléments qui 
représentent la semelle ; le déplacement progressif de la semelle est accompagné par 
l’augmentation des contraintes dans le sol ; la contrainte au-dessous de la semelle se stabilise 
pour une valeur qui indique un palier ; ce palier correspond à la capacité portante qu. Comme 
dans tous les codes de modélisation basés sur la méthode des éléments finis ou les différences 
finies, le modèle est discrétisé par un maillage. Frydman et Burd (1997) ont montré la 
dépendance du facteur de portance Nγ de la géométrie du maillage utilisé et de la vitesse de 
déplacement verticale ; le raffinement du maillage avec une forme d’éléments proche du carré, 
ainsi que le choix d’une vitesse de déplacement très faible, donnent les meilleurs résultats, surtout 
pour le cas d’une semelle rugueuse. 
De nombreux tests ont été exécutés pour examiner l’influence de la taille du modèle, le nombre 
d’éléments et la vitesse de déplacement sur la capacité portante ; les dimensions du maillage ont 
été considérées avec une semelle circulaire de rayon r = B/2 = 1 m et une demi largeur B/2 = 1 m 
pour le cas d’une semelle filante. Les conditions aux limites sont prises en compte en bloquant les 
déplacements horizontaux et verticaux pour la limite inférieure ; pour les limites latérales, le 
déplacement est bloqué dans la direction horizontale.  
Les conditions aux limites sur les frontières du modèle, ainsi que le maillage adopté pour l’étude 
d’une semelle filante et circulaire sont illustrés sur la Figure 4.2 ; un raffinement local du 
maillage a été effectué dans les zones de forts gradients de contraintes, c’est-à-dire au voisinage 
de la fondation et sous sa base ; les dimensions du modèle ont été définies de façon à éviter toute 
source de perturbation dans la formation des mécanismes de rupture dans le sol.  





















x 20 m 
 
Afin d’illustrer l’influence du module d’élasticité sur la capacité portante, trois valeurs ont été 
considérées (E = 20, 40 et 60 MPa) pour le cas d’une semelle filante et φ = 30°, q = 0 et c = 0. La 
Figure 4.3 montre les résultats obtenus ; on peut remarquer que les valeurs des paramètres 
élastiques ont une petite influence sur la capacité portante ; de plus, si les valeurs de E choisies 
sont élevées, la capacité portante est atteinte pour un déplacement plus petit. On note aussi que le 
















E = 20 MPa
E = 40 MPa
E = 60 Mpa
 
Figure 4.3− Variation du facteur Nγ en fonction du rapport d/B (déplacement du centre de la 
semelle/largeur de la semelle) pour différentes valeurs du module d’élasticité E.  
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Pour calculer les coefficients de forme, le même maillage a été utilisé en déformation plane et en 
symétrie de révolution ; pour cette dernière configuration, un système de coordonnées 
cylindriques est utilisé (l’axe x correspondant à la direction radiale). Seulement l’abscisse 
positive de l’axe x peut être employée pour générer le maillage axisymétrique. Tous les nœuds 
correspondant à l’axe de symétrie, x = 0, sont fixés dans la direction x et tout déplacement dans le 
plan x-y provoque une contrainte dans la direction circonférentielle.  
 
4.4. Résultats et discussions 
4.4.1. Facteurs de portance Nγ et Nγ’ 
La Figure 4.4 compare les valeurs de Nγ  obtenues par la présente étude avec celles trouvées par 
différentes méthodes de résolution (purement numériques ou non) ; la présente étude montre 
l’effet de la non-associativité sur le facteur de portance Nγ ; cet effet devient important avec 
l’augmentation de φ ; le facteur de portance Nγ est réduit de 44% pour le cas d’une semelle 













Présente étude, lisse, ψ = φ   
Présente étude, rugueuse, ψ = φ 
Présente étude, lisse,  ψ = 0 




 Bolton et Lau (1993), lisse
 Bolton et Lau (1993), rugueuse
Salençon et Matar (1982), rugueuse
Caquot et Kerisel (1953), rugueuse
 
Figure 4.4−  Comparaison de Nγ  obtenu par la présente avec les résultats  
des différentes méthodes de résolution − Semelle filante 
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Les autres résultats sur la Figure 4.4 ont été obtenus en considérant un sol associé. Il est 
intéressant de noter que l’analyse numérique avec une règle d’écoulement associée montre une 
réponse charge-déplacement stable, tandis que, dans le calcul avec une règle d’écoulement non-
associée, des fluctuations numériques dans les courbes sont observées (Figure 4.5) ; cette 
question a été précédemment discutée dans la littérature (de Borst et Vermeer, 1984 ; Yin et al. 
2001). Il est difficile d’estimer les valeurs de facteur de portance dans la série des fluctuations ; 



















Figure 4.5− Variation de qu en fonction du rapport d/B (déplacement du 
 centre de la semelle/largeur de la semelle) pour ψ = 0, φ= 35° 
 
Pour le cas d’une semelle rugueuse et ψ = φ, les résultats de la présente étude sont en bonne 
concordance avec ceux de Martin (2003) et Salençon et Matar (1982), surtout pour les faibles 
valeurs de φ ; également, on peut remarquer l’excellent accord entre les présents résultas et ceux 
de Lyamin (2007). D’autre part, les résultats de Caquot et Kérisel (1953) et de Bolton et Lau 
(1993) sont les plus élevés. La présente étude donne des résultats proches à ceux de Martin 
(2003) pour le cas d’une semelle lisse, avec ψ = φ, et confirme l’effet important de l’interface sur 
le facteur Nγ ; le rapport de Nγ d’une semelle rugueuse à celui d’une semelle lisse, atteint  jusqu’à 
deux pour φ = 40°.  
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La Figure 4.6 présente une comparaison entre les valeurs de Nγ de la présente étude et celles 
déterminées par les expressions analytiques données dans le Tableau 1.10. L’analyse des résultats 
montre une grande dispersion, surtout pour les valeurs importantes de l’angle de frottement 
interne φ. Les valeurs de Nγ obtenues par l’expression de Michalowski (1997) pour une semelle 
rugueuse et ψ = φ sont les valeurs supérieures ; par ailleurs, lorsque ψ = 0, les considérations 
théoriques de Drescher et Detournay (1993), adoptés par Michalowski (1997), sous-estiment la 
capacité portante. L’expression de Loukidis et Salgado (2009) pour une semelle rugueuse avec  ψ 
= φ, donne à peu près les mêmes valeurs que celles calculées par Hjiaj et al. (2005) ; l’expression 













Présente étude, lisse, ψ = φ   
Présente étude, rugueuse, ψ = φ 
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 
Loukidis et Salgado (2009), rugueuse, ψ = φ 
Loukidis et Salgado (2009), rugueuse, ψ = 0 
Hjiaj et al. (2005)
Michalowski (1997), lisse, ψ = φ 
Michalowski (1997), rugueuse, ψ = φ 
Michalowski (1997), lisse, ψ = 0 







Figure 4.6−  Comparaison de Nγ  obtenu par la présente étude avec les résultats  
des expressions données dans le Tableau 1.10 − Semelle filante 
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Pour un sol non-associé (ψ = 0) et φ ≤ 35° les résultats de la présente étude sont en excellent 
accord avec ceux donnés par l’expression de Loukidis et Salgado (2009) ; pour φ = 40°, il 
apparaît que cette expression donne des valeurs faibles ; cette différence peut être due au 
problème des fluctuations expliqué précédemment. La Figure 4.6 montre que pour une semelle 
rugueuse avec ψ = φ, les résultats de la présente étude sont en bon accord avec ceux obtenus par 
l’expression de  Meyerhof (1963) ; l’écart maximal est de l’ordre 5%. On peut également 
observer que les expressions de Vesić (1973), de l’Eurocode 7 (2005) et de Terzaghi (1943) 
donnent des valeurs supérieures. 
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La Figure 4.7 montre l’évolution du facteur Nγ’ en fonction de φ ; sur cette figure sont présentés 
les résultats de Martin (2003), Cassidy et Houlsby (2002), Bolton et Lau (1993) et Salençon et 
Matar (1982) qui ont appliqué la méthode des lignes de glissement en axisymétrie, ainsi que ceux 
de Lyamin et al. (2007) déterminés par l’analyse limite tridimensionnelle en éléments finis ; il est 
indispensable de noter que toutes ces études considèrent un sol associé (ψ = φ). D’une manière 
générale, on peut remarquer le bon accord entre les résultats obtenus par les différentes méthodes, 
à l’exception des résultats de Bolton et Lau (1993) dans le cas d’une semelle rugueuse, qui 
surestiment le facteur Nγ’ ; cependant, les valeurs de la présente étude surestiment légèrement le 
facteur Nγ’ par rapport aux autres auteurs. Également, la capacité portante de la semelle circulaire 
est influencée par la valeur de l’angle de dilatance ψ ; cette influence croît avec l’augmentation de 













Présente étude, lisse, ψ = φ                 
Présente étude, rugueuse, ψ = φ          
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 
Lyamin et al. (2007), rugueuse
Martin (2003), lisse
Martin (2003), rugueuse
Cassidy et Houlsby (2002), lisse
Cassidy et Houlsby (2002), rugueuse
 Bolton et Lau (1993), lisse
 Bolton et Lau (1993), rugueuse
Salençon et Matar (1982), rugueuse
 
Figure 4.7−  Comparaison de Nγ’  obtenu par la présente étude avec les résultats des différentes méthodes 
de résolution − Semelle circulaire  
 
Pour examiner les expressions du coefficient de forme sγ utilisées dans la pratique, la Figure 4.8 
montre les facteurs Nγ’ de la présente étude comparés à ceux calculés à partir des expressions du 
coefficient de forme sγ présentés dans le Tableau 2.1. L’analyse des résultats présentés sur la 
Figure 4.8 permet de remarquer une dispersion considérable entre les résultats des différents 
auteurs. L’Eurocode 7 (2005), pour un semelle rugueuse donne des valeurs supérieures d’environ 
24% par rapport aux présents résultats pour une semelle lisse et ψ = φ = 40° ; au contraire, pour 
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une semelle rugueuse, les valeurs obtenues par la présente étude sont plus de deux fois 
supérieures à celles de l’Eurocode 7 ; cette large différence peut être justifiée par le fait que 
l’Eurocode 7 (2005) est basé sur des approximations empiriques en déformation plane et 
l’utilisation du coefficient de forme égale à 0,7 ; cependant, dans le cas d’une semelle rugueuse 
avec un sol non-associé (ψ = 0) il y a un bon accord entre les résultats de l’Eurocode 7 (2005) et 
ceux de la présente étude. Pour une semelle rugueuse et ψ = φ, on peut remarquer l’excellent 













Présente étude, lisse, ψ = φ                                
Présente étude, rugueuse, ψ = φ                        
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 







Figure 4.8−  Comparaison de Nγ’ obtenu par la présente étude avec les résultats des expressions données 
dans les Tableaux 1.10 et 2.1 − Semelle circulaire 
 
4.4.2. Facteurs de portance Nc et Nq 
Les Figures 4.9 et 4.10 comparent, respectivement, les facteurs de portance Nc et Nq obtenus par 
la présente étude avec ceux donnés par différents auteurs ; on rappelle que Meyerhof (1963), 
Hansen (1970), Vesić (1973), et l’Eurocode 7 adoptent la même solution donnée par Prandtl-
Reissner. Il est clair que l’expression de Terzaghi (1943) surestime les facteurs de portance Nc et 
Nq ; par ailleurs, les résultats de la présente étude pour le cas d’une semelle lisse avec ψ = φ et 
ceux de Bolton et Lau (1993) et Loukidis et Salgado (2009) sont en très bonne concordance avec 
la solution donnée par Prandtl-Reissner. On note que les résultats de Nc donnés par Loukidis et 
Salgado (2009) sont obtenus en appliquant le théorème des états correspondants de Caquot 
(1934) : 
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Présente étude, lisse, ψ = φ   
Présente étude, rugueuse, ψ = φ 
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 
Loukidis et Salgado (2009), rugueuse, ψ = φ 
Loukidis et Salgado (2009), rugueuse, ψ = 0 




Figure 4.9−  Comparaison des Nc obtenu par la présente étude avec les résultats de Bolton et Lau (1993)  















Présente étude, lisse, ψ = φ   
Présente étude, rugueuse, ψ = φ 
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 
Loukidis et Salgado (2009), rugueuse, ψ = φ 
Loukidis et Salgado (2009), rugueuse, ψ = 0 




Figure 4.10−  Comparaison de Nq obtenu par la présente étude avec les résultats de Bolton et Lau (1993)  
et les résultats expressions données dans le Tableau 1.11 − Semelle filante 
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À partir de cette étude, on constate que la nature de l’interface sol-fondation a une très petite 
influence sur les facteurs de portance Nc et Nq. Également, la présente étude et celle de Loukidis 
et Salgado (2009) montrent une influence remarquable de la non-associativité sur les facteurs Nc 
et Nq, surtout pour les sols présentant une grande valeur de l’angle de frottement interne du sol, 
tandis que l’influence de la non-associativité est presque négligeable pour φ ≤ 20° ; les facteurs 
de portance Nc et Nq sont réduits d’environ 40% pour le cas d’une semelle rugueuse avec φ = 40° 
et ψ = 0, par rapport au cas associé (ψ = φ).  
 
4.4.3. Facteurs de portance Nc’ et Nq’ 
Le problème de la capacité portante d’une semelle circulaire lisse et rugueuse dans un sol frottant, 
non pesant, avec une surcharge verticale latérale à la fondation, a été étudié par Bolton et Lau 
(1993) et Martin (2004) en utilisant la méthode des lignes de glissement. On note que Martin 
(2004) a utilisé le théorème des états correspondants de Caquot (1934) pour déterminer le facteur 
Nc’ (équation 4.10). Les Figures 4.11 et 4.12, montrent respectivement les facteurs de portance 














Présente étude, lisse, ψ = φ                             
Présente étude, rugueuse, ψ = φ 
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 
Martin (2004), lisse
Martin (2004), rugueuse
 Bolton et Lau (1993), lisse ou rugueuse
 
 
Figure 4.11−  Comparaison de Nc’ obtenu par la présente étude avec les résultats  
des différentes méthodes de résolution − Semelle circulaire 
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Présente étude, lisse, ψ = φ                                    
Présente étude, rugueuse, ψ = φ 
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 
Martin (2004), lisse
Martin (2004), rugueuse
 Bolton et Lau (1993), lisse ou rugueuse
 
Figure 4.12− Comparaison de Nq’ obtenu par la présente étude avec les résultats  
des différentes méthodes de résolution − Semelle circulaire 
 
On peut remarquer que les valeurs de Nc’ et Nq’ obtenues par la présente étude pour une semelle 
lisse et pour une semelle rugueuse en considérant un sol associé, sont supérieures à celles 
déterminées par Martin (2004), avec une différence ne dépassant pas 10% pour le cas d’une 
semelle rugueuse. En outre, contrairement aux cas d’une semelle filante, la nature de l’interface 
sol-semelle a une influence considérable sur les facteurs Nc’ et Nq’ ; mais ce n’est pas le cas pour 
les résultats de Bolton et Lau (1993). Egalement, la non-associativité a une influence remarquable 
sur les facteurs Nc’ et Nq’ pour les grandes valeurs de φ.  
Les Figures 4.13 et 4.14, montrent respectivement les facteurs Nc’ et Nq’, de la présente étude 
comparés à ceux calculés à partir des expressions du Tableau 1.11 et des expressions du 
coefficient de forme sc et sq (Tableaux 2.2 et 2.3). Pour le cas d’une semelle rugueuse et ψ = φ, il 
est clair que les expressions de sc et sq données par Loukidis et Salgado (2009), permettent 
d’obtenir des facteurs de portance Nc’ et Nq’ en bon accord avec les résultats numériques de la 
présente étude. Par ailleurs, les expressions de sc et sq proposées par Terzaghi (1943), Meyerhof 
(1963), Hansen (1970), Vesić (1973) et l’Eurocode 7 (2005) sous-estiment les facteurs de 
portance Nc’ et Nq’ ; la différence devient significative avec l’augmentation de l’angle de 
frottement interne du sol et peut être expliquée par le fait que les résultats des différents auteurs 
sont basés sur l’emploi de coefficients de forme inférieurs à ceux obtenus par la présente étude. 
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Présente étude, lisse, ψ = φ                                  
Présente étude, rugueuse, ψ = φ 
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 







Figure 4.13−  Comparaison de Nc’ obtenu par la présente étude avec les résultats  













Présente étude, lisse, ψ = φ                               
Présente étude, rugueuse, ψ = φ 
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 







Figure 4.14−  Comparaison de Nq’ obtenu par la présente étude avec résultats  
des expressions données dans les Tableaux 1.11 et 2.3 − Semelle circulaire 
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4.4.4. Coefficient de forme sγ 
La Figure 4.15 montre une comparaison entre les résultats de sγ obtenus par la présente étude et 
ceux  déterminés par les expressions présentées dans le Tableau 2.1 ; cette étude met en évidence 
la dépendance de sγ de l’angle de frottement φ, ce qui n’est pas le cas pour l’Eurocode 7 (2005), 
Vesić (1973), Hansen (1970) et Terzaghi (1943) qui proposent des valeurs constantes inférieures 
à 1. Les valeurs de sγ de la présente étude sont inférieures à 1 pour φ < 30°, ψ = φ et 0, et quelle 
que soit la nature de l’interface. Les études récentes effectuées par Loukidis et Salgado (2009), 
Lyamin et al. (2007) et Zhu et Michalowski (2005), montrent l’effet de l’angle de frottement 
interne du sol φ sur le coefficient de forme sγ. L’expression de Meyerhof (1963) tient compte de 
l’effet de l’angle de frottement interne du sol,  mais elle surestime sγ pour les faibles valeurs de φ 
et donne toujours des valeurs supérieures à 1. 
A partir des résultats de cette étude, il est clair que le coefficient de forme sγ est influencé par la 
nature de l’interface ; les valeurs obtenues pour le cas d’une semelle rugueuse sont supérieures à 
celles déterminés en considérant une interface lisse ; la différence augmente avec l’augmentation 
de l’angle de frottement interne du sol et atteint 22% pour φ = ψ = 40°. Pour le cas d’une semelle 
rugueuse, la non-associativité du sol sous-estime légèrement le coefficient de forme sγ ; 
cependant on constante une influence négligeable de la non-associativité pour une semelle lisse. 
Les résultats de sγ obtenus par la présente étude sont en accord avec ceux calculés par 














20 25 30 35 40
φ (°)
s γ
Présente étude, lisse, ψ = φ   
Présente étude, rugueuse, ψ = φ 
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 
Loukidis et Salgado (2009),
rugueuse, ψ = φ 
Lyamin (2007), rugueuse
Zhu et Michalowski (2005)
Eurocode 7 (2005)
Hansen (1970), De Beer (1970),





Figure 4.15− Comparaison de sγ obtenu par la présente étude avec les résultats  
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4.4.5. Coefficients de forme sc et sq 
Les courbes sur les Figures 4.16 et 4.17 présentent, respectivement, les coefficients de forme sc et 
sq, obtenus par la présente étude et les expressions présentées dans les Tableau 2.2 et 2.3. Cette 
étude montre que les coefficients de forme sc et sq dépendent de la nature de l’interface ; les 
résultats déterminés, en considérant une semelle rugueuse, sont supérieurs que ceux calculés avec 
une interface lisse, la différence maximale est de l’ordre de 40%. On note aussi qu’il n’y pas 
d’influence de la non-associativité du sol sur les coefficients sc et sq pour les angles de frottement 
interne du sol inférieurs à 30°. Pour une semelle rugueuse avec φ > 30°, la non-associativité du 
sol sous-estime les coefficients sc et sq de l’ordre de 10% ; par contre la non-associativité 
surestime les coefficients sc et sq pour une semelle lisse.  
On peut remarquer que les coefficients de forme sc et sq proposés par l’Eurocode 7 (2005), Vesić 
(1973), Hansen (1970) Meyerhof (1963), et Terzaghi (1943) sont toujours inférieurs à ceux 
donnés par la présente étude. Les résultats de sc et sq déterminés par cette étude dans le cas d’une 
semelle rugueuse sont en bon accord avec les valeurs données par la relation de Loukidis et 
Salgado (2009). Pour une semelle lisse les coefficients de forme sc et sq de cette étude sont en bon 












20 25 30 35 40
φ (°)
S c
Présente étude, lisse, ψ = φ   
Présente étude, rugueuse, ψ = φ 
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 
Loukidis et Salgado (2009),
rugueuse, ψ = φ 
Zhu et Michalowski (2005)
Eurocode 7 (2005)




Figure 4.16− Comparaison de sc obtenu par la présente étude avec les résultats  
des expressions données dans le Tableau 2.2 
 
 117













20 25 30 35 40
φ (°)
S q
Présente étude, lisse, ψ = φ   
Présente étude, rugueuse, ψ = φ 
Présente étude, lisse,  ψ = 0 
Présente étude, rugueuse, ψ = 0 
Loukidis et Salgado (2009),
rugueuse, ψ = φ 
Zhu et Michalowski (2005)
De Beer (1970) et Vesić (1973)





Figure 4.17− Comparaison de sq obtenu par la présente étude avec les résultats  
des expressions données dans le Tableau 2.3 
 
4.4.6. Influence de l’hypothèse de superposition 
Pratiquement, la formule utilisée pour le calcul de la capacité portante des fondations 
superficielles est composée de trois termes (terme de surface, terme de cohésion, terme de 
surcharge. Terzaghi (1943) a proposé de superposer ces 3 mécanismes de rupture partiels, mais 
ceci ne fournit pas une solution exacte du problème.    
Les Tableaux 4.1 et 4.2 récapitulent, respectivement, les résultats de la capacité portante pour une 
semelle filante et circulaire obtenus par la somme des capacités portantes cNc, qNq et 0,5γBNγ en 
tenant compte des effets séparés de c, q et γ, ainsi que la capacité portante globale obtenue par la 
présente étude lorsque l’on considère l’effet global des trois paramètres (c, q et γ). Dans les 
Tableaux 4.1 et 4.2, on présente également les capacités portantes des différents auteurs obtenues 
en utilisant l’hypothèse de superposition. On peut observer que les calculs de superposition de 
présente étude donnent des capacités portantes toujours inférieures à celles déterminées par un 
calcul global ; la différence maximale est de l’ordre de 20% pour une semelle filante et 15% pour 








      




Afin d’évaluer les coefficients de forme d’une semelle circulaire, la présente étude a déterminé, par 
des calculs étasto-plastiques, les facteurs de portance d’une semelle filante et circulaire, en 
considérant les trois termes de portance et l’effet de la non-associativité du sol, ainsi que la nature de 
l’interface. Cette étude a permis de montrer la diversité des expressions utilisées dans la littérature 
pour le calcul des facteurs de portance et les coefficients correcteurs de forme ; l’écart entre les 
résultats est significatif, surtout pour les grandes valeurs de l’angle de frottement interne du sol. 
Pour les sols présentant une grande valeur de l’angle de frottement interne, la capacité portante 
d’une semelle filante et circulaire est influencée par la non-associativité du sol et la nature de 
l’interface. Le terme de correction de l’effet de la non-associativité introduit par Loukidis et Salgado 
(2009), dans le cas d’une semelle rugueuse, produit des valeurs très proches de celles déterminé par 
la présente étude. Dans le cas d’un sol associé (ψ = φ) en considérant une semelle rugueuse, les 
expressions de Nγ proposées par Loukidis et Salgado (2009) et Hjiaj et al. (2005) donnent des 
valeurs qui sont en bon accord avec les résultats de cette étude. Les calculs élasto-plastiques de la 
présente étude donnent des résultats très proches de ceux obtenus par la solution de Prandtl-Reissner 
et montrent une influence négligeable de l’interface sol-semelle.  
Les coefficients de formes sγ, sc et sq d’une semelle circulaire (B/L = 1) de l’Eurocode 7 (2005), 
Vesić (1973), Hansen (1970) et Terzaghi (1943) aboutissent à une sous-estimation des facteurs de 
portance Nγ’, Nc’  et Nq’ en comparant avec les résultats de la présente étude dans le cas d’une 
semelle rugueuse et ψ = φ. Cependant, pour une semelle rugueuse et ψ = 0, les valeurs de Nγ’ 
obtenues par la présente étude sont très proches de celles de l’Eurocode 7 (2005).  
Enfin, les résultats de la capacité portante obtenus par présente étude en utilisant le principe de 
superposition de Terzaghi (1943), sont toujours inférieurs à ceux déterminés par un calcul global, 
donc l’approximation faite est du côté de la sécurité.  













5.1. Introduction  
Les méthodes classiques utilisées pour l’étude de la capacité portante des fondations 
superficielles, consistent généralement à considérer une fondation isolée sans prendre en compte 
l’interaction entre la fondation et les constructions avoisinantes. Du point de vue du génie civil, 
les fondations superficielles sont en interactions multiples entre elles. Le problème de 
l’interférence des fondations superficielles a fait l’objet d’essais sur modèles réduis en 
considérant des fondations filantes (Stuart, 1962 ; West et Stuart, 1965 ; Saran et Agarwal, 1974 ; 
Das et Larbi-Cherif 1983 ; Kumar et Saran, 2003 ; Kumar et Bhoi, 2007). Aussi, certains auteurs 
ont développé des méthodes théoriques pour étudier ce problème (Stuart, 1962 ; Graham et al., 
1984 ; Kumar et Ghosh 2007a ;  Kumar et Kouzer, 2008 ; Kumar et Ghosh, 2007b).  
Le problème d’une fondation filante au bord d’une pente, a été étudié théoriquement par de 
nombreux auteurs (Meyerhof, 1957; Giroud et Tran-Vo-Nhiem, 1971 ; Graham et al., 1988 ; 
Kusakabe et al., 1981 ; Saran et al.,1989 ; Narita et Yamaguchi, 1990 ; de Buhan et Garnier, 
1994 et 1998 ; Maloum et Sieffert, 2002 ; Droniuc et Magnan, 2004) et également  par des études 
expérimentales (Giroud et Tran-Vo-Nhiem, 1971 ; Lebègue 1973 ; Shields et al., 1977 ; Bauer et 
al., 1981 ; Gemperline, 1988 ; Bakir, 1993). Toutes ces études ont montré que, lorsqu’une 
fondation superficielle est située au bord d’une pente, sa portance doit être affectée d’un 
coefficient réducteur.  
Le problème de la construction des fondations au-dessus de cavités a reçu relativement peu 
d’attention à en juger par le faible nombre de publications sur ce sujet. De façon logique, la 
capacité portante du sol diminue lorsqu’une cavité est située près de la fondation. Ce problème a 
été examiné avec des calculs par éléments finis en déformation plane (Baus et Wang, 1983 ; 
Wang et Badie 1985 ; Peng et al., 2006 ; Kiyosumi et al., 2007) ; les résultats ont montré que 
cette influence disparaît lorsque la profondeur est supérieure à une valeur critique. 
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L’objet de ce chapitre est de présenter une analyse numérique de l’influence de ces différentes 
interactions sur la capacité portante des fondations superficielles. Cette analyse numérique  est 
effectuée en faisant varier plusieurs paramètres géométriques et mécaniques, afin d’évaluer l’effet 
de l’interférence de deux fondations superficielles filantes, l’existence d’une pente ou d’une 
cavité sur la  capacité portante d’une fondation filante.  
 
5.2. Interférence de deux fondations superficielles filantes 
Cette étude a déjà fait l’objet d’un article dans la revue Computers and Geotechnics, revue 
internationale à comité de lecture. Cet article est donc résumé brièvement ci-dessous ; l’article tel 
qu’il a été publié est présenté en Annexe de la présente thèse. Sa référence complète est la 
suivante :    
Mabrouki A., Benmeddour D., Frank R., Mellas M. (2010). Numerical study of the bearing 
capacity for two interfering strip footings on sands, Computers and Geotechnics,  37(4), 431-439 
[doi:10.1016/j.compgeo.2009.12.007].   
 
5.2.1. Présentation du cas étudié 
Le code FLAC (2005) a ainsi été utilisé pour étudier l’influence sur la capacité portante de 
l’interférence entre deux semelles filantes (distantes de s, de bord à bord) considérées rigides, 
lisses ou rugueuses, soumises à un chargement vertical centré dans un sol obéissant au critère de 
résistance de Mohr-Coulomb. Dans cette étude les deux semelles, de largeur identique B = 2 m, 
sont posées en surface (D/B = 0) d’un sable (Figure 5.1). Du fait de la symétrie du problème, 
seule la moitié du modèle est prise en considération. 
Les coefficients  ξγ, ξc, ξq, ξγq et ξγcq sont par définition le rapport de la capacité portante d’une 
semelle dans le cas de l’interférence avec une autre semelle (qu(int)) à la capacité portante d’une 
semelle de même dimension, considérée isolée et établie sur le même sol (qu(iso)).  
A partir de l’équation (1.1) de Terzaghi les trois termes de portance peuvent être calculés 
indépendamment. Pour calculer le terme de surface on suppose un massif de sol pesant, purement 
frottant et sans surcharge (γ = 15 kN/m3, c = 0, q = 0), ce cas permettra de calculer le coefficient 
correcteur ξγ. Le terme de cohésion est calculé en supposant un massif frottant et cohérent, mais 
non pesant et sans surcharge (γ = 0, c = 10 kPa, q = 0), ce qui permettra de déterminer le 
coefficient correcteur ξc. Pour déterminer le coefficient correcteur ξq, on doit considérer le terme 
de surcharge qui est calculé en supposant un massif purement frottant, non pesant et chargé 
latéralement par rapport à la fondation (γ = 0, c = 0, q = 10 kPa).  
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Le coefficient ξγq est déterminé dans le cas d’un sol pesant sans cohésion avec une surcharge 
latérale (γ = 15 kN/m3, c = 0, q = 10 kPa); Enfin, pour déterminer le coefficient d’interférence 
ξγcq, le cas général a été considéré (γ = 15 kN/m3, c = 10 kPa, q = 10 kPa).  
 
Qu Qu  
s B B 
φ  varie entre 20° à 40° par pas de 5° 
γ ≠ 0, c = 0, q = 0 
                 ou   γ = 0, c ≠ 0, q = 0 
                 ou   γ = 0, c = 0, q ≠ 0 
                 ou   γ ≠ 0, c = 0, q ≠ 0 













Figure 5.1−  Présentation du problème 
  
Les paramètres élastiques adoptés dans la présente étude pour le modèle Mohr-Coulomb sont : 
module volumique K = 2,5×104 kPa, module de cisaillement G =1,15×104 kPa  (E = 30 MPa, υ = 
0,3). L’angle de frottement φ varie entre 20° à 40° par pas de 5°, l’angle de dilatance ψ = φ ou 0. 
Comme il a été indiqué dans le quatrième chapitre, les valeurs des paramètres élastiques ont une 
faible influence sur la capacité portante.   
La procédure de modélisation qui a été utilisée pour calculer la capacité portante d’une semelle 
filante isolée (voir chapitre 4) est adoptée pour l’étude de l’interférence des deux semelles 
filantes. Plusieurs essais ont été menés afin de fixer la taille du modèle, le nombre d’éléments et 
la vitesse de déplacement appliquée sur les nœuds de la semelle pour déterminer la capacité 
portante. Les conditions aux limites sont prises en compte en bloquant les déplacements 
horizontaux et verticaux pour la limite inférieure; pour les limites latérales, le déplacement est 
uniquement bloqué dans la direction horizontale. Le maillage adopté pour l’étude numérique dans 
le cas de s/B = 3 est illustré sur la Figure 5.2; un raffinement du maillage a été effectué sous la 
base de la semelle; les dimensions du modèle ont été choisies de façon à éviter la perturbation de 
la formation des mécanismes de rupture dans le sol. 
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Figure 5.2− Maillage et conditions aux limites pour l’analyse de l’interférence  
de deux semelle filante dans le cas de s/B = 3 
 
5.2.2. Résultats et discussion  
5.2.2.1. Coefficients correcteurs ξγ, ξc et ξq 
Les résultats du coefficient correcteur ξγ, pour une semelle rugueuse sont présentés sur la Figure 
5.3. Il est clair que les valeurs du coefficient correcteur ξγ, pour un espacement donné, sont 
toujours plus élevées pour les grandes valeurs de l’angle de frottement interne du sol φ. On peut 
observer un pic qui indique une valeur optimale de ξγ, pour les angles de frottement égaux à 30°, 
35° et 40°; le coefficient correcteur maximal est approximativement égal à 2,6 pour φ = 40° et s/B 
=0,35. Cependant, pour les angles de frottement φ inférieurs à environ 25°, les valeurs de ξγ 
diminuent progressivement avec l’augmentation de la distance relative s/B. La Figure 5.4 montre 
l’influence de l’interface sur le coefficient ξγ. Dans le cas des semelles lisses, la courbe 












   ϕ = 20°    ϕ = 25° ϕ = 30° ϕ = 35° ϕ = 40°
 
Figure 5.3− Variation de ξγ en fonction de la distance relative s/B − Semelle rugueuse 
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ϕ = 30°  (λισσε)
ϕ = 35° (λισσε)
ϕ = 40° (λισσε)










Figure 5.4− Variation de ξγ en fonction de la distance relative s/B − Semelle rugueuse et lisse 
 
Les résultats présentés sur les Figures 5.3 et 5.4 ont été obtenus en considérant un sol associé (ψ 
= φ). Afin de montrer l’influence de la non-associativité sur le coefficient correcteur ξγ, des 
calculs numériques ont été exécutés avec un sol non-associé (ψ = 0). Comme il a été indiqué 
précédemment, l’analyse avec une règle d’écoulement non-associée montre des fluctuations 
numériques dans les courbes charge-déplacement; dans cette étude la valeur moyenne de la 
capacité portante a donc été retenue dans la série des fluctuations. Ainsi, on définit R comme le 
rapport entre le coefficient ξγ obtenu dans le cas d’un sol associé et le coefficient ξγ obtenu pour 
un sol non-associé (R = ξγ(ψ  = φ)/(ξγ(ψ  = 0)). La Figure 5.5 montre la variation de R en fonction 
de s/B. Il est clair que la prise en compte d’une règle d’écoulement non-associée sous-estime ξγ 
pour les petites valeurs de s/B ; dans le cas d’une semelle rugueuse, la valeur maximale de R est 
















φ = 30°    
φ = 35°      
φ = 40°    
φ = 30°              
φ = 35°          








Figure 5.5−Variation de  R en fonction de la distance relative s/B − Semelle rugueuse et lisse 
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Les Figures 5.6 et 5.7 montrent respectivement les résultats des coefficients correcteurs ξc et ξq 
pour une semelle rugueuse. Il n’y a aucune influence de l’interférence des deux semelles sur la 
capacité portante pour s/B = 0. Les coefficients correcteurs ξc et ξq, croissent jusqu’à un pic qui 
indique une valeur optimale de la capacité portante, puis on constate une diminution de ξc et ξq 
qui se stabilisent vers la valeur 1 pour les grandes valeurs de s/B; on remarque également que 
l’influence de l’interférence est plus importante pour les grandes valeurs de l’angle de frottement 
interne du sol. Il est intéressant de noter que pour les semelles lisses les valeurs de ξc et ξq sont 
toujours égales à 1. En ce qui concerne l’effet de la non-associativité sur les coefficients ξc et ξq, 
les calculs ont montré que la valeur maximale de R se trouve à environ s/B = 1 ;  cette valeur est 
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ϕ = 20°  ϕ = 25° ϕ = 30° ϕ = 35° ϕ = 40° 
 














 ϕ = 20°  ϕ = 25° ϕ = 30° ϕ = 35° ϕ = 40° 
 
Figure 5.7− Variation de ξq en fonction de la distance relative s/B − Semelle rugueuse 
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Les Figues 5.8 (a et b) comparent le coefficient correcteur ξγ obtenu par la présente étude dans le 
cas d’une semelle rugueuse et φ =30° et 40°, avec les résultats des solutions théoriques de Kumar 
et Kouzer (2008), Kumar et Ghosh (2007a) et Stuart (1962). On peut clairement observer que 
toutes les études théoriques donnent un coefficient correcteur ξγ égal à 2 pour la distante relative 
s/B = 0; aussi, l’allure des courbes de ξγ est la même pour toutes les études, c’est-à-dire que le 
coefficient ξγ augmente avec l’espacement jusqu’à un pic qui indique une valeur optimale ; puis 
ξγ décroît progressivement et se stabilise à 1 pour les grandes valeurs de s/B, à l’exception des 
résultats de Kumar et Ghosh (2007a) dans le cas du mécanisme 1, où la valeur de ξγ décroît de 






Figure 5.8− Comparaison de ξγ obtenu par la présente étude avec les résultats théoriques 
(a) φ  = 30°, (b) φ  = 40° (Figures modifiées à partir de Kumar et Kouzer, 2008)    
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Les valeurs de ξγ obtenues par Stuart (1962), en utilisant la méthode d’équilibre limite et celles de 
Kumar et Ghosh (2007a) déterminées par la méthode des caractéristiques avec le mécanisme 2, 
sont toujours les plus élevées pour tous les angles de frottement. Les valeurs de ξγ obtenues par la 
présente étude sont en bon accord avec les résultats donnés par Kumar et Kouzer (2008) (analyse 
limite par éléments finis). L’espacement pour lequel les deux semelles peuvent être supposées 
isolées est d’environ 3B et 1,5B pour φ = 40° et 30°, respectivement, ce qui correspond aux 
résultats déterminés par Kumar et Kouzer (2008); la valeur optimale de ξγ est obtenue à un 
espacement s/B ≅ 0,35 pour φ = 40° et s/B ≅ 0,15 pour φ = 30°. 
La Figure 5.9 montre les coefficients correcteurs ξγ obtenus par la présente étude dans le cas 
d’une semelle rugueuse et φ = 40°, ainsi que les résultats expérimentaux obtenus par les essais 
des modèles réduits sur un sable (Saran et Agarwal, 1974; Das et Larbi-Cherif, 1983 et Kumar et 
Saran, 2003); l’angle de frottement φ de ces essais varie entre 37° et 41°. Pour s/B > 0,5, il y a un 
bon accord entre les résultats numériques et ceux Kumar et Saran (2003). Toutes les études 
expérimentales donnent une valeur optimale de ξγ  pour s/B = 0, à l’exception de celle de Das et 
Larbi-Cherif (1983), qui indique un pic pour un espacement s égal à 0,5B environ.  
 
 
Figure 5.9− Comparaison de ξγ obtenu par la présente étude avec les résultats expérimentaux 
(Figure modifiée à partir de Kumar et Kouzer, 2008) 
 
5.2.2.2. Coefficients correcteurs combinés ξγq et ξγcq 
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Les résultats numériques des coefficients correcteurs combinés ξγq et ξγcq, sont présentés 
respectivement sur les Figues 5.10 et 5.11 pour une semelle rugueuse et lisse. Il est important de 
noter que la courbe correction-espacement pour les coefficients ξγq et ξγcq a la même allure que 
celle de ξγ. On peut remarquer aussi que les valeurs de ξγq sont légèrement supérieures à celles de 
ξγcq.  















ϕ = 20° (σμοοτη) ϕ = 25° (σμοοτη)
ϕ = 30° (σμοοτη) ϕ = 35° (σμοοτη)
ϕ = 40° (σμοοτη) ϕ = 20° (ρουγη)
ϕ = 25° (ρουγη) ϕ = 30° (ρουγη)

























ϕ = 20° (σμοοτη) ϕ = 25° (σμοοτη)
ϕ = 30° (σμοοτη) ϕ = 35° (σμοοτη)
ϕ = 40° (σμοοτη) ϕ = 20° (ρουγη)
ϕ = 25° (ρουγη) ϕ = 30° (ρουγη)










Figure 5.11− Variation de ξγcq en fonction de la distance relative s/B − Semelle rugueuse et lisse 
 
 
Les coefficients correcteurs ξγq, obtenus par la présente étude sont aussi comparés aux résultats 
expérimentaux et théoriques donnés par Hazell (2004). Les courbes théoriques correction-
espacement de Hazell sont présentées dans le cas de l’interférence de deux semelles rugueuses et 
lisses, posées sur un sable avec D/B = 0,4, pour différents angles de frottement interne φ. Les 
calculs numériques sont menés en tenant compte de ces mêmes conditions. La Figure 5.12 
compare les coefficients correcteurs ξγq dans le cas des semelles rugueuses avec φ = 30°, 35° et 
40°; on note que le sable utilisé dans les essais de Hazell a un angle de frottement φ légèrement 
supérieur à 30°. On peut observer que les résultats de la présente étude sont en excellent accord 
avec les solutions théoriques obtenues par Hazell. En outre, les courbes numériques et théoriques 
suivent la forme des résultats expérimentaux.   
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Dans le cas des semelles lisses, les coefficients correcteurs ξγq sont aussi comparés avec les 
résultats expérimentaux et théoriques de Hazell pour φ = 35° et 40°; le sable utilisé dans les essais 
a un angle de frottement compris entre 35° et 45° (Hazell, 2004). Comme indiqué sur la Figure 
5.13, les calculs numériques de la présente étude donnent la valeur maximale de ξγq pour s/B = 0. 
Les résultats théoriques et numériques montrent la diminution de ξγq avec l’augmentation de 
l’espacement entre les deux semelles. Cependant, les essais de Hazell montrent un pic pour un 
espacement s = 0,2B; ce résultat étonnant est expliqué par Hazell (2004) par le fait que la 
condition d’une interface parfaitement lisse n’est pas satisfaite.  
 
 
Figure 5.12− Comparaison de ξγq obtenu par la présente étude avec les résultats  
expérimentaux et théoriques de Hazell (2004) − Semelle rugueuse  
(Figure modifiée à partir de Hazell, 2004) 
 
 
Figure 5.13− Comparaison de ξγq obtenu par la présente étude avec les résultats  
expérimentaux et théoriques de Hazell (2004) − Semelle lisse  
(Figure modifiée à partir de Hazell, 2004)  
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5.2.2.3. Mécanismes de rupture 
La Figure 5.14 montre les contours de déformation de cisaillement maximale, pour des semelles 
rugueuses et lisses, dans le cas d’un sol frottant (c = 0), avec une surcharge verticale latérale à la 
semelle (D/B = 0,4). On constate l’augmentation de la zone mobilisée par cisaillement avec la 
diminution de l’espacement s ; ce phénomène peut être expliqué par le blocage du sol situé entre 
les deux semelles. Dans le cas d’une interface rugueuse, on peut observer un coin triangulaire 
élastique au-dessous de la semelle. Par ailleurs, dans le cas d’une interface lisse, la zone  
mobilisée par cisaillement est plus petite et il n’y a aucun coin élastique au-dessous de la semelle. 
De plus, pour les grande valeurs de l’espacement s, le mécanisme de rupture est similaire à celui 



























Figure 5.14− Contours de déformation maximale de cisaillement pour une semelle lisse (s) et rugueuse (r), 
φ = 35°, c = 0, γ = 20 kN/m3, q = 16 kN/m2:  (a) s/B=0.3 (s); (b) s/B=0.3 (r); (c) s/B=1 (s); (d) s/B=1 (r); (e) 
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5.2.2.4. Influence de l’hypothèse de superposition 
Comme il a été démontré dans le cas d’une semelle filante isolée, la capacité portante obtenue par 
le principe de superposition est toujours inférieure à celle déterminée par un calcul global ; ainsi 
l’approximation faite est du côté de la sécurité. Afin d’illustrer l’influence de la superposition sur 
la capacité portante dans le cas de l’interférence de deux semelles filantes, la Figure 5.15 montre 
une comparaison entre les capacités portantes qu déterminées par la superposition de trois termes 
et celles déterminées en tenant compte de l’effet global des trois paramètres c, q et γ. Il est clair 
que le principe de superposition va dans le sens de sécurité, c’est-à-dire qu’il sous-estime la 
capacité portante. Cependant, l’erreur augmente pour les petites valeurs de l’espacement s, 
notamment pour l’espacement qui indique la valeur optimale de la capacité portante. Dans le cas 
d’une semelle rugueuse avec φ = 35°, l’hypothèse de superposition sous-estime la capacité 

















ϕ = 35°  σμοοτη (συπερποσιτιον)
ϕ = 35°  σμοοτη (διρεχτ)
ϕ = 35°  ρουγη (συπερποσιτιον)






Figure 5.15− Comparaison de la capacité portante obtenue par la superposition  
et le calcul global − Semelle rugueuse et lisse 
 
5.3. Capacité portante d’une fondation filante au bord d’une pente 
La présente étude s’intéresse au calcul numérique de la capacité portante d’une fondation filante 
sous charge verticale centrée au bord d’une pente, en utilisant le code FLAC3D (Fast Lagrangian 
Analysis of Continua). FLAC3D est utilisé à la place de FLAC, car la présente étude fait partie 
d’une étude plus large comprenant, notamment, des semelles rectangulaires et circulaires et il est 
souhaitable de garder les mêmes code et maillage générique. Les calculs numériques sont 
effectués en faisant varier plusieurs paramètres géométriques et mécaniques, tels que la position 
de la fondation, la pente , l’angle de frottement interne du sol, afin d’évaluer l’effet de la pente 
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sur la capacité portante d’une semelle filante rugueuse. Les valeurs numériques obtenues sont 
comparées aux formulations disponibles dans la littérature. On note que cette étude a déjà fait 
l’objet d’une communication dans les Journées Nationales de Géotechnique et de Géologie de 
l’Ingénieur JNGG2010, organisées à Grenoble les 7-9 juillet 2010.  
 
5.3.1. Présentation du cas étudié 
Dans cette étude on considère une fondation filante non encastrée, rigide et rugueuse, de largeur 
B, reposant sur un massif de sol frottant et située à une distance d de la crête d’une pente qui fait 
l’angle β avec l’horizontale (Figure 5.16). Cette fondation est soumise à une charge verticale 
centrée. Le massif étudié ne présentant aucune symétrie géométrique, il est donc modélisé dans 
son intégralité (Figure 5.17). Le maillage est raffiné au voisinage de la fondation, sous sa base, 
ainsi que près de la crête du talus. Les dimensions du maillage ont été définies de façon à éviter 
une influence sur la formation des mécanismes de rupture dans le sol. Plusieurs configurations 
géométriques ont été analysées pour une fondation filante de largeur B = 1 m: l’angle de la pente 












Figure 5.16− Géométrie du problème 
 
Pour des raisons de lisibilité, la Figure 5.17 montre une représentation simplifiée du maillage 
dans le cas d/B = 1 et β = 26,6°. Le maillage réellement adopté pour le calcul de la capacité 
portante est plus raffiné. Les conditions aux limites sont prises en compte en bloquant le 
déplacement horizontal pour la limite qui correspond au plan x = 0 ; pour z = 0 les déplacements 
sont bloqués dans les directions x et z. Le déplacement dans la troisième dimension est bloqué 






















Figure 5.17− Maillage (simplifié) du modèle bidimensionnel et conditions aux limites,  
cas de β = 26,6°, d/B = 1 
 
Le comportement du sol est régi par une loi élastique-parfaitement plastique et le critère de 
Mohr-Coulomb avec la règle d’écoulement associée. Les valeurs suivantes sont retenues : poids 
volumique γ = 16 kN/m3, module volumique K = 2,67×104 kPa, module de cisaillement G = 
1,23×104 kPa (E = 32 MPa, υ = 0,3). Les calculs ont été menés pour les différentes valeurs de 
l’angle de frottement interne : φ = 35°, 40° et 45°, et l’angle de dilatance ψ = φ (associativité) et 
la cohésion c’= 0. L’interface sol-fondation est supposée parfaitement rugueuse : le déplacement 
relatif sol-fondation est bloqué dans la direction horizontale.  
Pour évaluer la capacité portante qu, une vitesse de déplacement très faible a été appliquée sur les 
nœuds des éléments qui discrétisent la fondation; l’accroissement progressif du déplacement 
vertical de la fondation est accompagné par l’augmentation de la contrainte verticale au-dessous 
de la fondation; cette contrainte se stabilise pour une valeur qui indique un palier; ce palier 
correspond à la capacité portante qu.  
Pour une fondation filante dans un sol frottant, établie en surface et au bord d’une pente, la 
formule de la capacité portante est donnée par la relation suivante : 
 
γβγγ iBNqu 2
1=                             (5.1) 
Avec : 
Nγ : facteur de portance d’une fondation établie sur un sol à surface horizontale ;  
iγβ : coefficient réducteur de portance donnée par l’expression (2.2); par définition, c’est le 
rapport de la capacité portante d’une fondation établie en bord d’une pente à la capacité portante 
de la même fondation, établie sur le même sol à surface horizontale. 
Il est important de noter que toutes les expressions de iγβ  proposées dans la littérature ne tiennent 
pas compte des l’influence de l’angle de frottement interne du sol φ.  
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5.3.2. Résultats et discussion  
5.3.2.1. Facteurs de portance 
Les résultats du facteur de portance Nγ’ = Nγ.iγβ, pour β = 26,6°, d/B = 0, 2 et 4 et φ = 35°, 40° et 
45°, obtenus par la présente étude sont comparés à ceux trouvés dans la littérature dans le 
Tableau 1, adapté de Bakir et al. (1994). L’analyse de ces résultats montre une dispersion 
importante des facteurs de portance Nγ’; ce dernier croît régulièrement lorsque la distance relative 
d/B de la fondation au bord du talus augmente, à l’exception des résultats de Graham et al. 
(1988), où le talus n’a aucun effet à partir de d/B = 2 pour φ = 35° et 40°. Les valeurs de Giroud 
et Tran-Vo-Nhiem (1971), obtenues en utilisant la méthode des lignes de glissement, sont les plus 
basses, sauf pour le seul cas de Magnan et al. (2004), où φ = 35° et d/B = 0. Pour d/B = 0, les 
résultats de la présente étude sont en bon accord avec ceux de Graham et al. (1988), la différence 
ne dépassant pas 6% dans le cas de φ = 35°. Pour d/B = 2 et 4  les valeurs de la présente étude 
sont proches de celles de Meyerhof (1957); lorsque l’angle de frottement du sol φ = 35° et d/B = 
2, la différence n’est que de 0,3%.  
 
Tableau 5.1− Comparaison des valeurs des facteurs de portance Nγ’ pour β = 26,6° 
(d’après Bakir et al., 1994) 
 φ = 35° φ = 40° φ = 45° 
                                 d/B  
Référence 0 2 4 0 2 4 0 2 4 
Meyerhof (1957) 11 35 41 26 70 105 61 140 220 
Hansen (1970) 10 - - 24 - - 78 - - 
Giroud et Tran-Vo-Nhiem 
(1971) 10 16 28 21 35 52 50 72 100 
Graham et al. (1988) 19 55 55 44 100 100 123 247 410 
Kusakabe et al. (1981) 13 33 55 29 66 105 69 138 213 
Narita et Yamaguchi 
(1990) 16 48 84 36 96 162 92 209 334 
Magnan et al. (2004) 
(MCNL) 9,1 29,9 50,8 24,6 61,5 95,6 59,8 125 202 
Magnan et al. (2004) 
LIMI 10,8 32 53,4 25,1 63,6 99,3 62,7 128 210 
Présente étude 17,8 34,9 41,5 44 79,6 100,7 118,3 197,1 251,8 
 
5.3.2.2. Coefficient réducteur de portance 
Les Figures 5.18 (a et b) montrent les coefficients réducteurs de portance iγβ  en fonction de la 
distance relative d/B de la fondation au bord du talus pour les deux valeurs β = 26,6° et 33,7° 
(pentes 1/2 et 2/3) obtenus tant par la présente étude que par Bakir (1993) et Gemperline (1988). 
Les valeurs du coefficient réducteur de portance décroissent lorsque la pente du talus β augmente 
et cela dans tous les cas présentés sur cette figure.  
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Présente étude,  β = 33,7°, φ = 35°
Présente étude,  β = 33,7°, φ = 40°
Présente étude,  β = 33,7°, φ = 45°
Gemperline (1988), β =33,7°
Bakir (1993), β=33,7° 
 
(b) 
Figure 5.18− Evolution du coefficient réducteur de portance en fonction de la distance à la crête du talus.  
(a) β = 26,6° (pente1/2), (b) β = 33,7° (pente 2/3) 
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Il est intéressant de noter que les résultats obtenus par la présente étude montrent un effet de 
l’angle de frottement interne du sol φ sur le coefficient réducteur de portance iγβ ; cette influence 
est faible lorsque d/B = 0; par exemple pour d/B = 0, β = 26,6°, φ = 35°, 40° et 45° le 
coefficient iγβ  varie entre 0,38 et 0,42 (Figure 5.18 a). Bakir (1993) a comparé ses résultats avec 
ceux de Lebègue (1973), Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971) et Gemperline (1988) : lorsque  d/B = 
0 et 26° ≤ φ ≤ 43°, il a trouvé que les valeurs de iγβ sont proches.  
Les résultats de la présente étude montrent qu’avec l’augmentation de l’angle de frottement 
interne φ du sol, le coefficient rédacteur iγβ décroît ; l’écart atteint sa valeur maximale égale à 
0,24, dans le cas  d/B = 4 et  β = 33,7° ; il est égal à 0,22 pour  d/B = 3 et  β = 26,6°. Au contraire, 
Bakir et al. (1994) ont indiqué que, pour une pente donnée, la valeur des coefficients iγβ avec 
l’éloignement d/B de la fondation du bord du talus dépend peu des caractéristiques du sol et Δiγβ 
≅ 0,10. Dans le cas de la présente étude, ainsi que pour Gemperline (1988), la valeur de iγβ est 
inférieure à 1 pour d/B = 6 et φ = 45°; ce n’est pas le cas pour les résultats obtenus par 
l’expression de Bakir (1993), où la fondation à proximité d’un talus se comporte comme une 
fondation sur sol horizontal (d infini) lorsque d/B = 6.   
La Figure 5.19 donne la comparaison, présentée par Bakir et al. (1994), des coefficients 
réducteurs de portance iγβ, pour d/B = 0, et β = 26,6°, et φ compris entre 35° et 45°, à laquelle ont 
été ajoutés les résultats de cette étude. La plupart des résultats indiquent la petite influence de 
l’angle de frottement interne φ du sol sur le coefficient iγβ ; on peut noter que les résultats de la 
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Figure 5.19− Comparaison des résultats de iγβ dans le cas d/B = 0, et β = 26,6° (d’après Bakir et al., 1994). 
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5.4. L’effet d’une cavité sur la capacité portante d’une fondation superficielle 
La multiplication des travaux dans le domaine de géotechnique conduit fréquemment à étudier les 
interactions entre les structures voisines; en pratique, de nombreuses structures peuvent être 
construites sur des ouvrages existants. La présence d’une cavité sous une fondation superficielle 
est l’un des problèmes rencontrés en géotechnique ; actuellement, peu de données existent sur 
l’effet d’une cavité sur la capacité portante des fondations superficielles. Cette étude est une 
analyse numérique de l’influence d’une cavité souterraine sur le comportement d’une fondation 
superficielle filante ; le code FLAC (2005) est choisi pour étudier l’effet de la position d’une 
cavité sur la capacité portante et les mécanismes de rupture. Sur la base des résultats numériques 
obtenus par cette étude et les données proposées par Peng et al. (2006), une représentation 
graphique est exposée pour quantifier l’effet d’une cavité sur la capacité portante des fondations 
superficielles filantes. On note que cette étude a déjà fait l’objet d’une communication dans la 
conférence internationale sur le calcul numérique en géotechnique NUCGE08, organisée à 
Skikda les 27–29 octobre, 2008.  
 
5.4.1. Présentation du cas étudié 
Cette étude numérique est effectuée pour évaluer l’effet de la présence d’une cavité au-dessous 
d’une fondation filante posée en surface et soumise à une charge verticale centrée. En se basant 
sur les données géométriques adoptées par Peng et al. (2006), on considère le cas d’une fondation 
rigide et rugueuse de largeur B, au-dessus d’une cavité continue de forme carrée; cette cavité est 
définie par sa hauteur H = 2 m et sa largeur L = 2 m (Figure 5.20). Pour examiner l’effet de la 
position de la cavité, on prend l’excentricité X comme la distance entre le centre de la cavité 
jusqu’à l’axe passant par le centre de la fondation; cette distance varie de 0 m à 10 m, par pas de 
2 m ; d’autre part, la profondeur Y est la distance entre la surface libre du sol et le centre de la 
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Figure 5.20−  Présentation du problème 
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Le modèle étudié ne présentant pas une symétrie géométrique, il a donc été discrétisé dans son 
intégralité. La Figure 5.21 présente le maillage adopté pour la modélisation de la fondation filante 
au-dessus de la cavité; un raffinement local du maillage a été effectué sous la base de la 
fondation. Les conditions aux limites sont prises en compte en bloquant les déplacements 
horizontaux et verticaux pour la limite inférieure ; pour les limites latérales le déplacement est 
fixé dans la direction x (Figure 5.21). Dans notre étude la fondation rigide est modélisée par des 
















Figure 5.21−  Maillage du modèle bidimensionnel et conditions aux limites 
 
Le comportement du sol est régi par une loi élastique - parfaitement plastique et le critère de 
Mohr-Coulomb intégré dans le code FLAC a été adopté ; la surface de charge, pour ce modèle, 
correspond à un critère de rupture en cisaillement avec critère supplémentaire de rupture par 
traction. Dans cette étude le matériau utilisé est un sédiment calcaire dont les caractéristiques sont 
données par Peng et al. (2006). Il s’agit d’un roche tendre (entre la classe CL et D selon la 
classification des roches de l’Association Japonaise des Routes, 2002). Le Tableau 5.2 récapitule 
les caractéristiques du matériau utilisé. 
 
Tableau 5.2− Paramètres retenus pour la modélisation, d’après Peng et al. (2006) 
Paramètre Valeur 
Poids volumique γ’ (MN/m3)  0,009 
Module d’élasticité E (MPa) 4,9×102 
Coefficient de poisson υ 0,3 
Cohésion c (MPa) 0,98 
Angle de frottement φ (°) 26,5 
Angle de dilatance ψ (°) 0 
Contrainte de traction σt (MPa)  0,49 
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La procédure de simulation utilisée dans cette analyse est basée sur trois étapes : d’abord, un 
calcul pour déterminer l’état des contraintes initiales est effectué; par la suite, une cavité est 
« créée » sous la fondation filante ; finalement, on charge la fondation jusqu’à la capacité 
portante du sol ; dans cette étape, la portance du sol est déterminée en appliquant une vitesse de 
déplacement très faible aux nœuds des éléments qui discrétisent la fondation. Le déplacement 
progressif de la fondation est accompagné par l’augmentation des contraintes dans le sol ; ces 
dernières se stabilisent pour une valeur qui indique la capacité portante qu. 
 
5.4.2. Résultats et discussion   
5.4.2.1. Coefficient réducteur de portance 
Pour le calcul de la capacité portante des fondations superficielles, il existe de nombreuses 
formulations des coefficients exprimant l’influence des configurations particulières ; dans le cas 
d’une fondation filante au-dessus d’une cavité on définit le coefficient réducteur de portance 
comme le rapport entre la capacité portante d’une fondation établie au voisinage d’une cavité et 
la capacité portante de la même fondation, établie sur le même sol sans cavité ; le coefficient 
réducteur est obtenu par l’expression suivante :  
 
[ ]
[ ] cavité sansu
cavité avecu
cav q
qCR =                                                       (5.2)        
 
L’effet d’une cavité sur la capacité portante diminue avec l’augmentation du coefficient CRcav ; 
ainsi dans le cas où ce coefficient est égal à 1, la cavité n’a aucune influence sur la portance de 
fondation. La Figure 5.22 (a), montre l’évolution du coefficient CRcav en fonction du rapport X/B 
de l’excentricité de cavité (X) à la largeur de fondation (B), pour différentes valeurs de Y/B. Par 
ailleurs, la Figure 5.22 (b), indique l’évolution du coefficient CRcav en fonction du rapport Y/B de 
la profondeur de cavité (Y) à la largeur de fondation (B), pour différentes valeurs de X/B. A partir 
des résultats montrés sur les Figure 5.22 (a et b), on peut remarquer que lorsque Y/B = 1,5 et X/B 
= 4,0, le coefficient CRcav est supérieur à 0,9.  
Le Tableau 5.3 donne une comparaison entre les résultats de la présente étude et ceux de Peng et 
al. (2006) pour Y/B = 1,5 et différentes valeurs de X/B. On constate que les valeurs CRcav 
déterminées par FLAC sont  généralement inférieures à celles de Peng et al. (2006). La différence 
entre les résultats de FLAC et ceux de Peng et al. (2006) est importante pour les petites valeurs de 
X/B ; cependant, on remarque une bonne concordance lorsque X/B = 5,0. 
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Tableau 5.3− Valeurs de CRcav pour Y/B = 1,5 et différentes valeurs de X/B 
CRcav X/B Présente étude Peng et al. (2006) 
0,0 0,193 0,360 
3,0 0,809 0,916 















































Figure 5.22− Effet d’une cavité sur le coefficient réducteur de portance (CRcav), (a) variation de CRcav avec 
le rapport X/B ; (b) variation de CRcav avec le rapport Y/B 
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5.4.2.2. Mécanismes de rupture 
Les Figures 5.23 (a, b et c) montrent le développement de la zone plastique sous la fondation en 
présence de la cavité; cette zone est caractérisée par une rupture de cisaillement et rupture de 
traction; la profondeur de cavité (Y) est fixée à 3 m (Y/B = 1,5) pour chaque cas, tandis que 































Figure 5.23− Les zones plastifiées, (a) X/B = 0 et Y/B = 1,5 ; (b) X/B = 3.0 et Y/B = 1,5 ; 
(c) X/B = 5,0 et Y/B = 1,5. 
 
La Figure 5.23 (a) montre les zones plastifiées dans le cas d’une cavité placée sous la fondation 
(X/B = 0) et Y/B = 1,5 ; on peut remarquer qu’une rupture locale se développe sous la fondation 
filante; la rupture de cisaillement s’étend du bord de la fondation jusqu’au bord supérieur de la 
cavité, tandis que la rupture de traction apparaît dans le fond de la cavité. On peut observer sur la 
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Figure 5.23 (b) les zones plastifiées pour X/B = 3,0 et Y/B = 1,5, la rupture de cisaillement dans ce 
cas se développe vers le côté voisin de la fondation, ainsi que la partie supérieure de la cavité. 
Dans le cas d’une cavité située à X/B = 5,0 et Y/B = 1,5, la Figure 5.23 (c) montre un coin juste 
sous le centre de la fondation, dans lequel le sol reste élastique; on peut constater aussi une 
rupture de cisaillement au-dessus de la cavité, tandis qu’il y a une rupture de traction au voisinage 
des limites verticales de la cavité. Pour le cas d’une cavité située à X/B = 0 et Y/B = 1,5, le 
mécanisme de rupture obtenu ici, par FLAC, est similaire aux observations présentées Peng et al. 
(2006). 
 
5.4.2.3. Représentation graphique de CRcav 
Sur les Figures 5.24 et 5.25 est reporté l’ensemble des résultats obtenus, par la présente étude, 
pour le coefficient réducteur de portance CRcav. La Figure 5.24 présente une visualisation 
tridimensionnelle, qui permet d’estimer l’effet de la position de la cavité sur la capacité portante 
avec l’utilisation du rapport X/B et Y/B ; on peut remarquer que la surface courbée se stabilise 
avec l’augmentation de X/B et Y/B.   
Dans le but de faciliter l’estimation de l’effet de la position d’une cavité sur la capacité portante, 
sont présentés sur la Figure 5.25 les lignes du contour du coefficient CRcav (avec ces lignes on 
peut rapidement déterminer la capacité portante pour une position de la cavité fixée, bien sûr, ceci 



































Figure 5.24− Variation tridimensionnelle du CRcav 
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Les résultats présentés dans ce chapitre démontrent l’influence de plusieurs interactions sur la 
capacité portante des fondations superficielles.  
L’étude numérique de l’interférence de deux semelles filantes a permis de constater que les 
valeurs de ξγ, ξγq et ξγcq dépendent des conditions de l’interface sol-fondation. Une influence 
significative de l’interférence a été observée pour les semelles rugueuses lorsque la distance 
relative s/B varie entre 0,1 à 0,5 et pour les angles de frottement variant entre 25° à 40°. Dans le 
cas d’une semelle rugueuse, les valeurs de ξγq obtenues par FLAC sont en excellent accord avec 
celles de Hazell (2004). L’hypothèse de superposition de Terzaghi sous-estime toujours la 
capacité portante; l’erreur par rapport  au cas d’un calcul global, augmente pour les petites 
valeurs de s/B. 
Dans ce chapitre ont été présentés également les résultats numériques des facteurs de portance et 
les coefficients réducteurs pour une fondation établie au voisinage d’une pente, afin de les 
comparer à ceux obtenus par les méthodes et les expressions proposées dans la littérature. La 
comparaison des facteurs de portance obtenus par différentes approches, pour le cas d’un talus de 
pente 1/2 (β = 26,6°) et d/B = 0, 2 et 4, révèle un écart important entre les différents auteurs. Pour 
une fondation en crête de talus (d/B = 0), les résultats de cette étude sont en bonne concordance 
avec ceux de Graham et al. (1988). L’évaluation des coefficients réducteurs de portance iγβ, 
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montre la faible influence de l’angle de frottement φ sur le coefficient iγβ pour le cas particulier 
d/B = 0. Ceci dit, en faisant varier φ, les valeurs de iγβ obtenues par cette étude, encadrent bien 
celles de  Bakir (1993) et Gemperline (1988).  
Enfin, dans ce chapitre, l’effet d’une cavité sur la capacité portante d’une fondation superficielle 
filante a été étudié. Les calculs numériques ont permis de montrer qu’il existe une zone critique 
où la capacité portante est affectée d’une manière significative. À partir des résultats numériques 
obtenus par FLAC, une représentation graphique a été exposée pour quantifier l’effet de la 
position de la cavité sur la capacité portante.  
 




Conclusions générales et perspectives 
 
L’objectif de cette thèse a été de contribuer à l’étude du problème de la capacité portante des 
fondations superficielles. Nos contributions ont porté sur deux aspects du problème : d’une part, 
sur la détermination de la capacité portante des fondations isolées dans un sol frottant, d’autre 
part, sur l’étude de l’influence d’autres constructions sur la capacité portante des fondations 
superficielles. 
Pour bien orienter ce travail, on a présenté dans la première partie une synthèse des méthodes de 
calcul de la capacité portante. De nombreux auteurs ont proposé des méthodes de calcul de la 
capacité portante des fondations superficielles ; la présentation de ces méthodes a permis de 
montrer les inconvénients des méthodes classiques d’équilibre limite, qui ne donnent pas 
d’indications concernant l’importance des déformations et la surface de rupture, qui doit être 
connue avant tout calcul. 
Les calculs numériques élasto-plastiques de la capacité portante des fondations superficielles 
filantes et circulaires sur un sol frottant ont permis de constater l’influence importante de la non-
associativité du sol sur les facteurs de portance, pour les grandes valeurs de l’angle de 
frottement interne du sol ; la non-associativité sous-estime les trois facteurs de portance 
d’environ 40% pour φ = 40°. La relation proposée par Loukidis et Salgado (2009) pour tenir 
compte de la non-associativité, dans le cas d’une semelle filante et rugueuse, fournit des valeurs 
très proches de celles déterminées par la présente étude. Egalement, la nature de l’interface sol-
fondation a une influence considérable sur le facteur de portance Nγ ; ce  dernier est réduit 
d’environ 50% pour le cas d’une semelle parfaitement lisse avec  φ = 40° ; par contre, l’interface 
sol-fondation a une faible influence sur les facteurs de portance Nc et Nq.   
Les résultats des facteurs de portance Nc et Nq de la présente étude, dans le cas d’une semelle 
filante et lisse avec ψ = φ (associativité), sont en très bon accord avec les solutions de Prandtl-
Reissner considérées comme exactes. En ce qui concerne le facteur de portance Nγ, la 
comparaison des résultats de la présente étude avec ceux obtenus par les relations proposées 
dans la littérature, montre une large dispersion pour les grandes valeurs de φ. La relation donnée 
par Loukidis et Salgado (2009) pour le calcul de Nγ permet d’obtenir des valeurs qui sont en bon 
accord avec les résultats de la présente étude, lorsque l’on considère une semelle rugueuse sur 
un sol associé (ψ = φ). 
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D’autre part, les calculs numériques présentés dans cette étude ont permis de confirmer les 
résultats de Loukidis et Salgado (2009), Lyamin et al. (2007) et Zhu et Michalowski (2005), qui 
indiquent l’augmentation des coefficients de forme sγ, sc et sq, avec l’accroissement de l’angle de 
frottement interne du sol. Egalement, pour les angles de frottement φ inférieurs à 30°, le 
coefficient de forme sγ est toujours inférieur à 1. Dans le cas d’une semelle rugueuse, la non-
associativité sous-estime les coefficient de forme sγ, sc et sq ; en revanche, la non-associativité 
surestime les coefficient sc et sq dans le cas d’une semelle lisse et φ > 30°. 
Les résultats numériques, obtenus par le présent travail, confirment les solutions théoriques et 
les observations expérimentales, qui montrent l’augmentation importante de la capacité portante 
dans le cas de l’interférence de deux semelles filantes rugueuses, sur un sable. Les valeurs du 
coefficient correcteur ξγ dépendent de la nature de l’interface sol-fondation. Dans le cas des 
semelles rugueuses, il a été observé que ξγ augmente avec l’accroissement de la distance relative 
s/B jusqu’à un pic qui indique une valeur optimale, puis on constate une diminution progressive 
de ξγ, qui se stabilise vers la valeur de 1 pour les semelles largement espacées. L’espacement 
pour lequel les deux semelles sont considérées isolées a été trouvé égal à 3B et à 1,5B, pour φ = 
40° et 30°, respectivement. Par ailleurs, la courbe correction-espacement pour les semelles lisses 
ne montre aucun pic, c’est-à-dire qu’il n’y pas de gain dû à l’interférence ; la valeur maximale 
de ξγ est égale à 2 et est obtenue pour s/B = 0.  Les valeurs des coefficients correcteurs, pour un 
espacement donné, sont toujours plus élevées pour les sols présentant une grande valeur de 
l’angle de frottement interne. En outre, pour les petites distances relatives s/B, le coefficient 
correcteur ξγ est influencé par la non-associativité ; par exemple, pour s/B ≅ 0,4 le coefficient ξγ 
est réduit de 40% dans le cas d’une semelle rugueuse avec  φ = 40° et ψ = 0, par rapport au cas 
associé (ψ = φ). On note aussi que, pour un sol associé, les valeurs de ξγ obtenues par le présent 
travail sont en bon accord avec les résultats de Kumar et Kouzer (2008). Les courbes correction-
espacement obtenues dans les cas combinés (ξγq et ξγcq) ont la même allure que celles de ξγ. 
Cependant, les valeurs des coefficients correcteurs combinés pour s/B = 0 sont toujours 
inférieures à 1,7. Les valeurs de ξγq sont légèrement supérieures du cas général, c’est-à-dire ξγcq. 
Les résultats numériques de ξγq de la présente étude, dans le cas d’une semelle rugueuse, sont en 
excellent accord avec les solutions théoriques obtenues par Hazell (2004), en utilisant la 
méthode des caractéristiques ; de plus, les résultats numériques de ξγq d’une semelle rugueuse 
suivent la forme de la courbe expérimentale donnée par Hazell (2004). Dans le cas de 
l’interférence de deux semelles rugueuses, les contours des déformations de cisaillement 
maximales ont montré une augmentation de la surface du sol mobilisée pour les petites distances 
relatives s/B ; ce phénomène a été appelé “blocage du sol” (“jamming soil” en anglais). 
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Egalement, il a été observé que la valeur du déplacement maximal de la semelle varie avec la 
distance relative s/B : le déplacement maximal est obtenu pour les faibles valeurs de s/B. 
Les résultats présentés démontrent que l’hypothèse de superposition de Terzaghi (1943), sous-
estime la capacité portante d’environ 20% à 15% pour les semelles filantes et circulaires isolées. 
Cependant, dans le cas de l’interférence de deux semelles filantes, l’erreur due à la superposition 
augmente lorsque la capacité portante atteint sa valeur optimale, et elle est de l’ordre 24% pour 
φ = 35°.   
En ce qui concerne le problème d’une fondation filante au bord d’une pente, la comparaison des 
facteurs de portance obtenus par différents auteurs pour β = 26,6°, d/B = 0, 2 et 4 et φ = 35°, 40° 
et 45°, a montré un écart important. L’étude numérique de la capacité portante d’une fondation 
filante rugueuse, sur un sol purement frottant et au bord d’une pente, a permis de démontrer la 
faible influence de l’angle de frottement interne du sol sur le coefficient iγβ, dans le cas d’une 
fondation en crête de talus (d/B = 0). Par contre, pour  d/B > 0, les résultats de la présente étude 
montrent un effet de l’angle de frottement interne du sol sur le coefficient réducteur de portance 
iγβ ; ce dernier décroît avec l’augmentation de φ. On note que les expressions de iγβ proposées 
par Gemperline (1988) et Bakir et al. (1994) ne tiennent pas compte de cet effet.  
Les calculs numériques de la capacité portante d’une fondation filante au-dessus d’une cavité 
ont permis de proposer une représentation graphique, qui permet d’évaluer l’effet de la position 
de la cavité sur la capacité portante, en considérant les caractéristiques mécaniques du sol 
données par Peng et al. (2006). Cette analyse peut être étendue pour différents types de sol, afin 
de donner des abaques qui facilitent la détermination de la capacité portante d’une fondation 
filante ou de forme quelconque au-dessus d’une cavité. 
 
La formulation du problème de la capacité portante ainsi que les techniques appliquées pour sa 
résolution, ont évolué et continuent à évoluer ; les publications récentes montrent que le 
problème de la capacité portante n’est pas encore épuisé et qu’il continuera à offrir de nouveaux 
sujets de recherche sur tous ses aspects théoriques et appliqués.  Plusieurs perspectives de nature 
différente peuvent être envisagées pour ce travail : 
- l’étude numérique de la capacité portante des fondations filantes, carrées, circulaires et 
rectangulaires au bord d’une pente sous un chargement incliné ; 
- l’étude numérique de l’influence de l’interférence des fondations carrées sous une charge 
verticale et inclinée ;     
- l’étude numérique de la capacité portante des fondations filantes sous une charge inclinée et 
excentrée ; 
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- l’étude numérique de la capacité portante des fondations filantes, carrées, circulaires et 
rectangulaires sous un chargement combiné. 
Ces nouveaux calculs présenteraient un intérêt évident, vu les résultats numériques déjà obtenus 
ici. Ils pourraient, selon nous, également être menés grâce au logiciel FLAC3D en différences 
finies, ou grâce à des programmes par éléments finis tridimensionnels.     
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